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Le costruzioni prefabbricate hanno oggi una larga diffusione, in particolar modo per determinate 
tipologie di edifici, quali quelli industriali (80% di tali edifici è oggi realizzato con struttura 
prefabbricata) e, in maniera sempre crescente, quelli commerciali ad uno o più piani. Un dato 
certamente significativo, anche se parziale, sulla diffusione di tale sistema costruttivo è 
rappresentato dalla produzione di orizzontamenti prefabbricati realizzati nell’anno 2002, che ha 
toccato i 20 milioni di metri quadrati. 
Oggi l’industria della prefabbricazione italiana vede attive circa 500 aziende con un totale di 20.000 
addetti, dato questo che giustifica la rilevanza economica di una ricerca in tale settore alla quale 
certamente si affianca una grande rilevanza sociale; infatti essa concerne il primario aspetto della 
protezione civile, ovvero è relativa alla salvaguardia delle vite umane in occasione di terremoti1. 
Proprio da queste considerazioni deriva il forte interesse per il raggiungimento di una esaustiva e 
razionale soluzione ai problemi inerenti la progettazione sismica degli edifici prefabbricati. Molti 
aspetti relativi a tale problema sono stati già indagati con ricerche svolte in ambito europeo quali 
“Seismic behaviour of renforced concrete industrial buildings” (programma ECOLEADER), “precast 
structures EC8” e “Performance of innovative mechanical connections in precast building structures 
under seismic condictions” (programma SAFECAST),  ma è ancora in fase di ricerca, ad esempio 
attraverso il programma europeo SAFECLADDING “Improved Fastening Systems of Cladding Panels 
for Precast Buildings in Seismic Zones”, lo studio dell’interazione tra i pannelli di chiusura 
perimetrale, tipicamente pannelli prefabbricati in calcestruzzo verticali o orizzontali, e la struttura 
ovvero, le conseguenze che tale interazione produce sul comportamento strutturale d’insieme. 
L’attuale prassi progettuale delle strutture prefabbricate in questione si basa su di un modello a 
telaio “nudo” dove i pannelli perimetrali di tamponamento vengono considerati all’interno del 
processo progettuale come semplici masse portate, senza alcuna rigidezza. I pannelli di parete 
vengono peraltro collegati alla struttura con attacchi fissi dimensionati con un calcolo locale in base 
alla loro massa per forze d’attacco ortogonali al piano dei pannelli stessi. 
 
                                                          
1 ASSOBETON, Industrie manufatti cementizi 2012. 





Questo approccio progettuale si è rivelato però inadeguato, come hanno dimostro i recenti 
terremoti che hanno colpito il 20-29 maggio 2012 l’Emilia Romagna e il 6 aprile 2009 L’Abruzzo. I 
pannelli, così fissati alla struttura, entrano a far parte del sistema resistente condizionandone la 
risposta sismica. La grande rigidezza di questo sistema resistente porta a forze molto maggiori di 
quelle calcolate per il modello a telaio, che è molto più flessibile. Queste forze sono correlate alla 
massa globale degli impalcati e sono inoltre primariamente dirette nel piano della parete. 
Intensità e direzione delle forze non previste hanno quindi portato alla rottura di molti attacchi, 
lasciando il telaio di pilastri e travi, a volte, praticamente intatto. 
Il crollo dei pannelli di per sé non comporta danni alla struttura principale, la quale torna così alla 
rigidezza prevista, ma ingenti danni economici sia in termini di ricostruzione che per l’interruzione 
dell’attività produttiva, ma soprattutto danni in termini di vite umane, dato l’elevato peso di questi 
elementi (dell’ordine di alcune decine di tonnellate). 
Il presente lavoro di tesi, si propone quindi di illustrare e mettere a confronto delle metodologie 
progettuali alternative, applicandole al caso studio di un prefabbricato industriale monopiano, 
descrivendone le basi teoriche, i problemi di progettazione e le verifiche da condurre, al fine di poter 




















Descrizione dell’attività svolta. 
 
 
Con il presente lavoro di tesi si è voluto studiare l’interazione tra pannelli di rivestimento e la 
struttura portante, in una struttura prefabbricata monopiano ad uso industriale soggetta ad azioni 
sismiche, utilizzando come caso studio un prefabbricato industriale sito nel Comune di Correggio 
(RE), recentemente interessato dall’evento sismico che ha colpito l’Emilia il 20-29 maggio 2012. 
La prima fase di lavoro si è concentrata sulla redazione del progetto simulato, il quale è andato a 
colmare le informazioni parziali sulla conoscenza della struttura, in termini di dettagli costruttivi. 
Completata questa fase, è stata quindi condotta un’analisi dinamica lineare con fattore di struttura 
per la verifica del fabbricato secondo il D.M. 14 Gennaio 2008 - Norme tecniche per le costruzioni. 
Questa analisi è stata condotta seguendo l’attuale prassi progettuale ovvero, con un modello a 
telaio “nudo” dove i pannelli di tamponamento prefabbricati in calcestruzzo sono stati presi in 
considerazione solo come masse partecipanti all’evento sismico, applicate in corrispondenza dei 
punti di collegamento alla struttura portante (pilastri), trascurando in questa analisi il loro 
contributo irrigidente.  
Nella terza parte vengono descritte in modo dettagliato le tipologie strutturali tipiche delle strutture 
prefabbricate monopiano ad uso industriale e le tipologie di collegamenti pannello-struttura, 
vengono illustrate le basi della progettazione dei pannelli di tamponamento alla luce dei più recenti 
studi, analizzando nel dettaglio gli assetti denominati isostatico, dove i pannelli di parete sono 
collegati alla struttura con vincoli che consentano il libero manifestarsi dei grandi spostamenti attesi 
per la struttura a telaio sotto sisma,  e quello detto collaborante, dove i pannelli di parete sono 
collegati con un sistema iperstatico di vincoli fissi che li rende parte integrante del sistema 
resistente. Vengono inoltre fornite le basi per la progettazione nel caso dei due assetti alla luce della 
progettazione basata sugli Stati Limite e quindi nel rispetto della normativa vigente. 
Infine viene proposto un esempio, conducendo un’analisi dinamica lineare sul fabbricato oggetto di 
studio, di progettazione basata sui due approcci; ai fini della progettazione delle connessioni 
vengono esaminati i valori massimi dei parametri di comportamento che sono per l’assetto 
isostatico gli spostamenti orizzontali relativi tra struttura e pannelli in corrispondenza delle loro  





connessioni, per l’assetto collaborante le componenti orizzontali e verticali delle forze trasmesse tra  
struttura e pannelli in corrispondenza dei loro vincoli; vengono inoltre messi a confronto per i due 
assetti alcuni parametri di rilievo quali: spostamento massimo della struttura, taglio massimo e 
momento massimo nei pilastri. 
Nell’ultima parte di questo lavoro, sono state condotte une serie di analisi statiche non lineari al fine 
di valutare la corrispondenza del fattore di struttura adottato per eseguire la verifica del fabbricato; 
di studiare la variazione in termini di duttilità tra il caso di struttura nuda con pannelli modellati 
come semplici masse partecipanti, e il caso di struttura irrigidita con la presenza di pannelli, dove 
per i collegamenti pannello-struttura sono stati introdotti dei legami σ-ε non lineari semplificati. 
  
 





CAPITOLO 1: INTRODUZIONE. 
 
 
1.1 Il rischio sismico. 
 
L’Italia è uno dei Paesi a maggiore rischio sismico del Mediterraneo, per la frequenza dei terremoti 
che hanno storicamente interessato il suo territorio e per l’intensità che alcuni di essi hanno 
raggiunto, determinando un impatto sociale ed economico rilevante.  
La sismicità della Penisola italiana è legata alla sua particolare posizione geografica, perché è situata 
nella zona di convergenza tra la zolla africana e quella eurasiatica ed è sottoposta a forti spinte 
compressive, che causano l’accavallamento dei blocchi di roccia. 
In 2500 anni, l’Italia è stata interessata da più di 30.000 terremoti di media e forte intensità 
(superiore al IV-V grado della scala Mercalli) e da circa 560 eventi sismici di intensità uguale o 
superiore all’VIII grado della scala Mercalli (in media uno ogni 4 anni e mezzo). Solo nel XX secolo, 
ben 7 terremoti hanno avuto una magnitudo uguale o superiore a 6.5 (con effetti classificabili tra il 
X e XI grado Mercalli). La sismicità più elevata si concentra nella parte centro-meridionale della 
penisola lungo la dorsale appenninica, in Calabria e Sicilia, ed in alcune aree settentrionali, tra le 
quali il Friuli, parte del Veneto e la Liguria occidentale. 
In Italia, il rapporto tra i danni prodotti dai terremoti e l’energia rilasciata nel corso degli eventi è 
molto più alto rispetto a quello che si verifica normalmente in altri Paesi ad elevata sismicità, quali 
la California o il Giappone. Ad esempio, il terremoto del 1997 in Umbria e nelle Marche ha prodotto 
un quadro di danneggiamento (circa 10 miliardi di Euro) confrontabile con quello della California del 
1989 (14,5 miliardi di Dollari USA), malgrado fosse caratterizzato da un’energia circa 30 volte 
inferiore. Ciò è dovuto principalmente all’elevata densità abitativa e alla notevole fragilità del nostro 
patrimonio edilizio.  
La sismicità (frequenza e forza con cui si manifestano i terremoti) è una caratteristica fisica del 
territorio, al pari del clima, dei rilievi montuosi e dei corsi d’acqua. Conoscendo la frequenza e 
l’energia (magnitudo) associate ai terremoti che caratterizzano un territorio ed attribuendo un  





valore di probabilità al verificarsi di un evento sismico di una certa magnitudo, in un certo 
intervallo di tempo, possiamo definire la sua pericolosità sismica .  
Un territorio avrà una pericolosità sismica tanto più elevata quanto più probabile sarà, a parità di 
intervallo di tempo considerato, il verificarsi di un terremoto di una certa magnitudo. Le 
conseguenze di un terremoto, tuttavia, non sono sempre gravi: molto dipende infatti, dalle 
caratteristiche di resistenza delle costruzioni alle azioni di una scossa sismica. Questa caratteristica, 
o meglio la predisposizione di una costruzione ad essere danneggiata da una scossa sismica, si 
definisce vulnerabilità. Quanto più un edificio è vulnerabile (per tipologia, progettazione 
inadeguata, scadente qualità dei materiali e modalità di costruzione, scarsa manutenzione), tanto 
maggiori saranno le conseguenze che ci si deve aspettare in seguito alle oscillazioni cui la struttura 
sarà sottoposta.  
Infine, la maggiore o minore presenza di beni a rischio e, dunque, la conseguente possibilità di subire 
un danno (economico, in vite umane, ai beni culturali, ecc..), viene definita esposizione. Il rischio 
sismico è determinato da una combinazione della pericolosità, della vulnerabilità e dell’esposizione 
ed è la misura dei danni che, in base al tipo di sismicità, di resistenza delle costruzioni e di 
antropizzazione (natura, qualità e quantità dei beni esposti), ci si può attendere in un dato intervallo 
di tempo (v. Figura 1.1 pag. 11). 
In Italia, si attribuisce alla pericolosità sismica un livello medio-alto, per la frequenza e l’intensità dei 
fenomeni che si susseguono (v. Figura 2 pag. 11). La Penisola italiana, però, rispetto ad altri Paesi, 
come la California o il Giappone, nei quali la pericolosità è anche maggiore, ha una vulnerabilità 
molto elevata, per la notevole fragilità del suo patrimonio edilizio, nonché del sistema 
infrastrutturale, industriale, produttivo e delle reti dei servizi. Il terzo fattore, l’esposizione, si attesta 
su valori altissimi, in considerazione dell’alta densità abitativa e della presenza di un patrimonio 




                                                          
2 F. Vettori, Abruzzo 2009: Meccanismi di danno di edifici storici danneggiati dal sisma. 

































Fig. 1.2 - Mappa di pericolosità sismica del territorio nazionale espressa in termini di accelerazione massima del suolo 





Probabilità che in un certo sito, in un certo lasso di tempo, avvenga un 
terremoto di una certa intensità. 
Probabilità che una certa costruzione subisca certi danni a causa di un certo 
terremoto. 
Esprime la presenza di beni a rischio e dunque, la conseguente possibilità di 
subire un danno. 





1.2 La lezione appresa dai recenti eventi simici. 
 
1.2.1 Emilia, 20-29 maggio 2012.3 
 
Domenica 20 maggio, alle ore 2:03, un terremoto di magnitudo Mw 6.0, ha colpito la regione 
dell’Emilia-Romagna, marginalmente Lombardia e Veneto, interessando particolarmente le 
provincie di Modena, Ferrara, Rovigo e Mantova. L’ipocentro è stato localizzato 
approssimativamente a 30 km a ovest di Ferrara e a 40 km a nord-est di Mirandola (MO), ad una 
profondità di circa 6.3 km. 
Data la sua intensità, l’evento del 20 maggio è da considerare il più importante di una serie di 
scuotimenti che si sono manifestati nella stessa zona nelle settimane precedenti, ma non l’ultimo. 
Esso è stato infatti seguito, nei giorni e nelle settimane successive da numerose scosse, tanto che 
sarebbe più corretto distinguere almeno cinque ulteriori eventi principali oltre a quello del 20 
maggio, manifestatesi il 29 maggio ed il 3 giugno. Il mattino del 29 maggio sono stati registrati 
quattro scuotimenti di intensità Mw 5.8 (alle ore 7:00), 5.3 (alle ore 12:56), 4.9 (alle ore 1:00) circa 
20 sec dopo l’evento precedente, a profondità pari rispettivamente a 10.2, 6.8, 11.0 e 5.4 km. Come 
detto, di rilievo è anche l’evento del 3 giugno caratterizzato da Mw 5.1. 
Le PGA massime riscontrate in prossimità dell’epicentro sono state dell’ordine di 0,28g per l’evento 











Fig. 1.3 - Scuotimenti in termini di accelerazione in direzione (dall’alto in basso) Verticale, Nord-Sud ed Est-Ovest (acc. 
m/s2, tempo s) registrate dalla stazione di Mirandola il 20 maggio 2012 ore 02:03 (INGV – Istituto Nazione di Geofisica 
e Vulcanologia). 





In Figura 1.3, 1.4 e 1.5 sono riportate le caratteristiche di scuotimento registrate nei giorni 20 e 29 












Fig. 1.4 - Spettro di risposta della componente Nord-Sud (PSA sm. 5%, acc. m/s2, periodo s) dell’accelerogramma 



























Fig. 1.5 - Nella colonna di destra sono rappresentati gli scuotimenti in termini di accelerazione in direzione (dall’alto in 
basso) Verticale, Nord-Sud ed Est-Ovest registrate dalla stazione di Mirandola il 29 maggio 2012 ore 07:00; nella colonna 
di sinistra sono raffigurati i corrispondenti spettri (INGV – Istituto Nazione di Geofisica e Vulcanologia).3 
                                                          
3 L.D. Decanini, D. Liberatore, L. Sorrentino, Preliminary report on the 2012, May 20TH, Emilia Earthquake. 





E’ importante rilevare osservando i grafici relativi agli spettri elaborati dalle registrazioni della 
stazione di Mirandola del 20 maggio, l’elevata accelerazione di picco al suolo della componente 
verticale (PGA = 0.3g) e la sua elevata amplificazione, comunque racchiusa in un intervallo molto 
ristretto di bassi valori di periodo (< 0.2 s). Le componenti orizzontali hanno PGA simili tra loro, pari 
a 0.26g ed amplificazioni massime riscontrabili per periodi inferiori a 0,5 s (componente Est-Ovest) 
e 1.0 s (componente Nord-Sud). Gli spostamenti orizzontali massimi sono pari a circa 15 cm e 21 cm 
in corrispondenza di valori di periodo T = 1.8 s e T = 1.7 s, rispettivamente per la componente Est-
Ovest e per quella Nord-Sud. Lo spostamento verticale massimo è prossimo a 3 cm per periodi molto 
elevati (T = 3 s) e dell’ordine dei 2 cm per periodi T inferiori a 2 s. 
Le registrazioni della stessa stazione effettuate il 29 maggio alle 07:00 sono caratterizzate da PGA 
pari a circa 0.22g e 0.28g rispettivamente per la componente Est-Ovest e Nord-Sud. La componente 
verticale è caratterizzata da un valore di PGA molto elevato pari a circa 0,9g. 
In termini di effetti, le più gravi conseguenze si sono avute nei confronti di tre categorie di edifici: 
1. Edifici monumentali (chiese, campanili, torri, castelli, palazzi monumentali); 
2. Edifici ad uso produttivo (i cosiddetti capannoni industriali soprattutto a tipologia 
prefabbricata); 
3. Edifici rurali ad uso agricolo (soprattutto magazzini e depositi, per lo più in muratura); 
Occorre peraltro notare che il territorio colpito era stato classificato in zona sismica, in particolare 
in zona 3, solo di recente, dopo l’emanazione dell’OPCM n°3274 del 20 marzo 2003, e dunque la 
grandissima parte degli edifici, anche quelli moderni, erano stati progettati ed eseguiti senza 
provvedimenti antisismici obbligatori. 
Non vi è dubbio che una tale selettività degli effetti sulle costruzioni non possa non attribuirsi alle 
peculiarità spettrali delle scosse, caratterizzate da notevoli amplificazioni su periodi medio alti (al di 
sopra di 1 s – le strutture prefabbricate “nude” presentano periodi compresi tra 0,6 e 1,5 s) e da 
notevoli spostamenti; peculiarità che vanno ad incidere in maniera sostanziale proprio sulle 
tipologie edilizie che hanno subito i maggiori effetti dal terremoto. 
In alcune aree industriali, circa il 70% degli edifici prefabbricati sono crollati o sono stati 
severamente danneggiati.  
 





1.2.1.1 Analisi dei danni negli edifici industriali prefabbricati.4 
 
Vengono elencate di seguito le carenze riscontrate a seguito degli eventi del 20 e 29 maggio sugli 
edifici prefabbricati presenti nelle zone interessate dal sisma: 
 
1) Assenza di collegamenti fra gli elementi. 
La causa più frequente di danneggiamento negli edifici prefabbricati monopiano è stata la perdita 
di appoggio degli elementi strutturali orizzontali dagli elementi di supporto. Tale fenomeno è dovuto 
nella maggior parte dei casi all’assenza di vincoli di tipo meccanico.  
 
2) Danni ai pilastri.  
Alcuni pilastri hanno perso la verticalità a causa di una rotazione rigida al piede, dovuta 
all’inadeguatezza delle fondazioni, non progettate nei riguardi delle azioni orizzontali derivanti dal 
sisma, ma solo per l’azione del vento.  
In molti pilastri, in carenza di armatura trasversale, è stata osservata un incipiente formazione di 
cerniera plastica alla base, in alcuni casi solo con formazione di fessure, in altri con espulsione di 
copriferro ed instabilizzazione delle barre. 
In numerosissimi casi il danneggiamento dei pilastri è stato indotto dall’impatto degli elementi 
orizzontali, quali travi e tegoli, collassati per perdita di appoggio. 
 
3) Ribaltamento di scaffalature con conseguente perdita dei contenuti portati.  
Le scaffalature non adeguatamente controventate, data la massa portata, nel crollo hanno 
interagito con la struttura, causando danni alla struttura stressa e/o perdendo il contenuto da esse 
portato.  
 
4) Collasso di elementi di tamponatura (Figura 1.6 e 1.7). 
Molti pannelli di tamponamento sono stati oggetto di distacchi, ed in particolare i pannelli disposti 
in orizzontale. Si è osservata una sistematica carenza di resistenza dei connettori per il sostegno dei 
pannelli, progettati per sostenere le azioni perpendicolari al piano dei pannelli (ad esempio a causa 
dell’azione del vento), ma non adeguati a consentire gli spostamenti orizzontali relativi tra 
connettori ed appoggio inferiore nel piano dei pannelli stessi a causa delle oscillazioni dei pilastri.  





Tali connettori (detti profili canale) sono infatti spesso risultati danneggiati a causa degli 
spostamenti orizzontali, aprendosi e consentendo quindi l’uscita del bullone di ritegno del pannello. 
Tale problema è stato particolarmente gravoso negli elementi di tamponamento nella parte 
superiore dei fabbricati, ove gli spostamenti dei pilastri sono superiori. 
Il comportamento dei pannelli disposti in verticale è stato in generale migliore. In particolare, i 
pannelli incastrati nella trave di fondazione o annegati nella pavimentazione hanno aumentato la 
rigidezza e la resistenza dell’edificio, prevenendo la rotazione o il danneggiamento dei pilastri di 
facciata. Sono invece stati rilevati collassi di pannelli verticali non incastrati in fondazione e con 
struttura a sandwich. 
In alcuni casi il collasso di pannelli può essere associato al martellamento degli elementi di copertura 
o degli stessi pilastri o ancora, in corrispondenza degli spigoli, dei pannelli ortogonali. Nei casi in cui 
i pannelli orizzontali erano vincolati da una parte a pilastri che portano la copertura e dall’altra a 
pilastri rompitratta, il differente spostamento dei due pilastri ha rappresentato un’altra causa di 
crollo.  
Si è inoltre riscontrata la presenza di strutture prefabbricate monopiano di meno recente 
costruzione, che presentano tamponatura in laterizio. Anche in questo caso, la tamponatura ha 
spesso subito gravi danni (fessurazioni importanti per meccanismi in piano) oppure è collassata per 














Fig. 1.6 - Mirandola. Crollo dei pannelli di rivestimento esterno.5 































Fig. 1.8 - Mirandola. Dettaglio della connessione tra colonna e pannello.5 
                                                          
4 RELUIS, Linee di indirizzo per interventi locali e globali su edifici industriali monopiano non progettati con criteri   
antisismici. 
5 M. Savoia, L. Bacci, Report fotografia durante il sopralluogo del 23 e 28 maggio 2012. 





1.2.2 L’Aquila, 6 aprile 2009.6 
 
Il terremoto di magnitudo Mw 6.3 che il 6 aprile 2009 alle ore 3:32 ha devastato il centro storico del 
l’Aquila e decine di località lungo la Valle del Fiume Arno, è il più forte terremoto registrato in Italia 
dal 1980 (Irpinia). La scossa risulta associata ad una faglia superficiale (10-12 km) in prossimità del 
centro abitato di Paganica, frazione che si trova a circa 6 km a sud-ovest dal centro del capoluogo. 
La scossa principale è stata preceduta da una lunga sequenza sismica (ML<4.0) iniziata a dicembre 
e culminata con un evento di ML 4.1 il 30 marzo 2009. Due forti scosse intorno alla mezzanotte del 
5 aprile (ML 3.9 e ML 3.5) hanno indotto molte persone a trascorrere la notte all’aperto.  
L’evento è stato avvertito fortemente in almeno 5 regioni dell’Italia centrale, dall’Abruzzo a Lazio, 
dal Molise all’Umbria, alle Marche meridionali; è stato inoltre avvertito in gran parte dell’Italia 
peninsulare, dalla Puglia alla Toscana. I risentimenti macrosismici, secondo la scala MCS a L’Aquila 
e a Onna (una delle località maggiormente danneggiate) sono stati pari a IX e a X, rispettivamente. 
A seguito dell’evento principale, sono state registrate numerose repliche, tra cui quelle di maggiore 
intensità verificatesi il 7 aprile alle 19:48 (Mw 5.6) ed il 9 aprile alle 2:53 (Mw 5.4). I valori di 
accelerazione più forti sono stati registrati dalle stazioni localizzate in area epicentrale durante 
l’evento principale, con valori massimi di PGA pari a 0,66g, e durante la replica del 7 aprile con un 









Fig. 1.9 - Scuotimenti in termini di accelerazione in direzione (dall’alto in basso), Nord-Sud, Est-Ovest e Verticale (acc. 
m/s2, tempo s) registrate dalle stazioni AQK (distanza epicentrle 5,6 km) e AQU (distanza epicentrale 4,8 km) il 6 aprile 
2009 ore 03:32 (INGV – Istituto Nazione di Geofisica e Vulcanologia). 
                                                          
6 A. DeSortis et al., Record motions of the 6 April 2009 L’Aquila, Earthquake and implication for building structural damage. 
















Fig. 1.10 - Spettro di risposta della componente Nord-Sud ed Est-Ovest (PSA sm. 5%, acc. m/s2, periodo s) 
dell’accelerogramma registrato dalle stazioni AQK e AQU il 6 aprile 2009 ore 03:32 (INGV – Istituto Nazione di Geofisica 
e Vulcanologia). 
 
Ad ogni stazione il valore dell’accelerazione di picco della componente verticale del moto è quasi 
sempre paragonabile a quelli delle accelerazioni massime registrate nelle due direzioni orizzontali. 
In particolare alla stazione AQK, l’accelerazione massima 0,37g, è stata registrata proprio in 
direzione verticale, durante la prima fase (sussultoria) dello scuotimento, immediatamente prima 
dell’inizio del moto ondulatorio significativo del suolo (v. Figura 1.9).  Alla stazione AQU, 
l’accelerazione massima verticale 0,52g, è comparabile con quelle orizzontali, rispettivamente 0,56g 
in direzione NS e 0,68g in direzione EW (v. Figura 1.9).  
Dall’osservazione degli accelerogrammi registrati dalla rete RAN, il moto ondulatorio parte in 
maniera intensa subito dopo l’inizio del forte moto sussultorio (con un ritardo di appena 1 secondo 
circa), quando le accelerazioni verticali sono ancora significative (finanche dell’ordine di 0.2÷0.3g). 
Ciò è dovuto alla breve distanza dalla faglia, per cui le onde di compressione P (Primarie, più veloci, 
responsabili essenzialmente del moto sussultorio) e le onde di taglio S (Secondarie, più lente, 
responsabili essenzialmente del moto sussultorio) compiono un breve percorso, arrivando 
praticamente insieme.  
Sulla base delle osservazioni su esposte (intensità della componente verticale del moto, breve 
ritardo temporale tra le componenti del moto), si evince una sostanziale sovrapposizione del moto 
sussultorio e del moto ondulatorio, che dà luogo ad uno scuotimento intenso contemporaneamente 
in tutte le direzioni. 





1.2.2.1 Analisi dei danni negli edifici industriali prefabbricati.6 
 
II terremoto de L'Aquila dell'aprile 2009 rappresenta il primo evento sismica in Italia che ha coinvolto 
su ampia scala edifici produttivi. Infatti, il terremoto dell'Irpinia del 1980 non ha interessato zone 
particolarmente industrializzate, come del resto quelli dell'Umbria e del Molise; gli effetti di questi 
ultimi, per giunta, si risentirono in termini significativi su un territorio di estensione molto limitata. 
Per osservare alcuni danni a tale tipologia di costruzioni bisognerebbe risalire al terremoto del Friuli 
del 1976, ma in tal caso i danni hanno riguardato strutture progettate in assenza di prescrizioni 
antisismiche e, comunque, con concezioni obsolete.  
L'area investita dal sisma contiene numerosi stabilimenti industriali ed edifici commerciali, molti dei 
quali realizzati con strutture di elementi in calcestruzzo prefabbricati; si tratta di costruzioni 
piuttosto recenti, realizzate soprattutto nell'ultimo decennio. 
La maggior parte di esse è costituita da fabbricati monopiano, raramente, e a volte parzialmente, a 
due piani, alti 6 - 8 metri, con ossatura portante isostatica, essenzialmente pendolare. 
Il numero di edifici caratterizzati da un sistema strutturale a pannelli portanti è decisamente 
inferiore rispetto a quello degli edifici ad ossatura portante. 
I pilastri presentano la testa con o senza forcella; sovente sono caratterizzati da mensole tozze (selle) 
sulle quali poggia il carroponte oppure, nel caso di edifici a due piani, poggiano le travi del livello 
intermedio. 
L' orditura delle travi è spesso classicamente trasversale, con elementi a sezione variabile in altezza, 
di forma ad I e trave di gronda longitudinale; si osservano comunque anche casi di orditura 
longitudinale. La sezione si può presentare a T rovescio, in modo da consentire l'appoggio dei tegoli 
e, nel caso di piano intermedio, il getto integrativo. La copertura è generalmente caratterizzata da 
tegoli, spesso di forma a Π, raramente ad U, talvolta intervallati da lucernai; tegoli a Π vengono 
utilizzati anche per l'impalcato intermedio, nei pochi casi in cui è presente. Le tamponature esterne, 
talvolta realizzate in opera in mattoni, sono costituite da pannelli prefabbricati in c.a. verticali o, 
meno frequentemente, orizzontali, non nervati.  
Relativamente ai collegamenti, quelli pilastro-fondazione sono caratterizzati, come quasi sempre 
accade sul territorio nazionale, da plinti a bicchiere, che garantiscono il vincolo incastro.  





I collegamenti trave-pilastro sono spinottati, quindi incernierati, almeno da un lato, generalmente 
con interposto pacchetto di neoprene per la distribuzione dei carichi. Come già indicato, il 
collegamento in testa al pilastro è sovente realizzato mediante la forcella, mentre nel caso di livello 
intermedio, esso avviene su mensola tozza. Il collegamento tegolo-trave si presenta spesso non 
vincolato agli spostamenti orizzontali e privo di pacchetto di neoprene per la ripartizione dei carichi; 
raramente, invece, è spinottato, con foro nel tegolo e spinotto uscente dalla trave. I tegoli sono uniti 
fra loro dal getto integrativo, quando presente, altrimenti non sono collegati oppure il collegamento 
è rappresentato da piastrine metalliche saldate fra loro. I pannelli di tamponatura sono collegati o 
alla trave di gronda o al pilastro mediante inserti in vario modo. Talvolta accade che essi siano 
collegati agli elementi di impalcato, quali i tegoli. Una delle tipologie riscontrate appartenente al 
primo caso prevede un profilo annegato nel pannello verticale; un bullone è inserito in tale profilo 
e mediante dado e collegato ad un angolare, che, in virtù della sua forma, può essere vincolato al 
bordo del canale della trave di gronda. Relativamente al collegamento pannello-pilastro, diffusa è 
la tipologia con profilo annegato nel pilastro e baionetta con boccola collegata mediante un bullone 
molto lungo al pannello. Quest' ultimo sistema consente anche il collegamento delle tamponature 
all'impalcato costituito da tegoli. Raramente è stato anche riscontrato il collegamento delle 
tamponature alla struttura portante mediante angolari e bulloni.  
L'esecuzione è in generale buona, sia costruttivamente sia nelle finiture, anche perché molti edifici 
rivestono una funzione di biglietto da visita della ditta costruttrice e dell'azienda che vi lavora, ma il 
terremoto né ha evidenziato le maggiori debolezze ascrivibili principalmente a deficienze o nei 
criteri progettuali o nella realizzazione. Si sono, infatti, evidenziate: 
1) Insufficienti distanze tra strutture adiacenti, causa di fenomeni di martellamento. 
Lo schema statico della parte in c.a. presenta alta deformabilità; e pertanto la maggior parte dei 
danni riscontrati alle parti strutturali dipende da spostamenti relativi tra gli elementi. Si sono 
sistematicamente osservati fenomeni di martellamento tra elementi appartenenti alla stessa 
struttura (ad esempio producendo la rottura localizzata in corrispondenza delle selle di appoggio 
delle travi sui pilastri o rotture localizzate nei collegamenti tegolo-trave di copertura). Si sono inoltre 
spesso osservati fenomeni di martellamento tra edifici adiacenti a causa dell'esiguità dei giunti di 
separazione.6 
                                                          
6 A. DeSortis et al., Record motions of the 6 April 2009 L’Aquila, Earthquake and implication for building structural damage. 





2) Insufficiente lunghezza delle selle di appoggio degli elementi e di copriferro. 
Si sono frequentemente osservate rotture localizzate in corrispondenza degli appoggi degli elementi 
orizzontali, dovute all'effetto combinato dell'esiguità delle lunghezze di appoggio e di copriferro 
maggiore di quanto specificato in progetto (ha prodotto ad esempio la rottura del calcestruzzo 
funzionante da copriferro per lo spinotto nel collegamento trave-pilastro).  
 
3) Danni ai pilastri. 
Nessun pilastro è collassato, sebbene, in diversi casi, si sia osservata la formazione di una cerniera 
plastica, giustificata dall'intensità dell'azione sismica. In qualche caso tale cerniera non si è formata 
esattamente alla base del pilastro, vale a dire in corrispondenza dell'attacco con la fondazione, ma 
anche oltre un metro al di sopra, in corrispondenza della diminuzione di armatura longitudinale. 
Inoltre non si sono riscontrati casi di formazione di cerniera plastica in travi o tegoli per incremento 
dell'azione verticale. 
 
4) Assenza di ritegni antisismici. 
Vi sono dei casi di fuoriuscita dalla sede di supporto, nei quali non si è tenuto conto 
dell’obbligatorietà dei ritegni antisismici, stabilita ormai dalle norme tecniche per le costruzioni in 
zona sismica (successivi D.M. in applicazione della L. 64/1974), che non consentono, negli appoggi, 
di fare affidamento sull’attrito dovuto al peso per resistere agli effetti delle azioni orizzontali. 
 
Altre strutture, di edifici danneggiati più estesamente, hanno avuto comportamenti che evidenziano 
pregi e difetti comuni, corrispondenti a criteri di progettazione fra loro simili. 
Da una parte, quelle che verosimilmente sono state considerate dai progettisti le strutture portanti 
in sé dell’edificio, cioè l'insieme di travi, pilastri solai e fondazioni, hanno risposto apparentemente 
bene ovunque, subendo direttamente danni nulli o minori, quali sopra ricordati. 
Dall'altra parte, l'osservazione degli edifici prefabbricati coinvolti in questo sisma ha messo in 
evidenza una carenza residua di non poca importanza, relativa alla concezione progettuale comune 
alla maggior parte dei casi in cui si sono verificati danni. 
Si e rivelata cioè carente la percezione dell'interazione fra "struttura" ed "elementi non strutturali"; 
nella fattispecie fra l'ossatura di elementi lineari e i pannelli in calcestruzzo di tamponatura. 
 





Le tamponature con pannelli in calcestruzzo armato possono essere gli elementi di gran lunga più 
rigidi della costruzione e assorbire perciò l'azione sismica orizzontale relativa all'intero edificio, se e 
finché vi sono collegate. 
Ciononostante, si considerano talvolta nella progettazione come elementi non strutturali e, 
semplificando troppo, se ne trascura la rigidezza. 
Le connessioni stesse, quali quelle impiegate, di fatto risultano rigide riguardo agli scorrimenti 
paralleli al piano dei pannelli. Pertanto, inizialmente chiamano questi a partecipare alla rigidezza d' 
insieme nella risposta sismica parallela, assorbendo di conseguenza grandi forze d' inerzia, per le 
quali non sono dimensionate, e quindi cedono. Ciò comporta non tanto danni alla struttura 
principale, che torna così alla rigidezza prevista, ma l'effetto collaterale di non funzionare più contro 
il ribaltamento, che ha poi luogo.  
Si è detto che le ossature portanti vere e proprie sono rimaste sostanzialmente senza danni. In alcuni 
casi, peraltro, l’aver trascurato la partecipazione delle tamponature, attraverso i loro collegamenti 
rigidi, ha provocato nelle ossature danni indiretti localizzati. 
Dall'esame degli inserti di vincolo dei pannelli caduti, appare chiaro come si siano prima rotti per 
una sollecitazione di scorrimento fra trave e pannello e poi non abbiano potuto trattenere 
quest'ultimo dal ribaltamento. La sollecitazione di scorrimento complanare non era stata prevista 
nel dimensionamento dell’inserto, per l'intensità verificatasi: perciò lo ha portato a rottura, 











Fig. 1.11, 1.12 - Cedimento di inserto con apertura della sede di aggancio nei pannelli.7 
 
                                                          
7 RELUIS, Report fotografico terremoto l’Aquila 6 aprile 2009, danni ai prefabbricati industriali. 















Fig. 1.13, 1.14 - Cedimento per tranciatura delle piastrine metalliche.7 
 
I vari cedimenti degli inserti, a seguito delle sollecitazioni per essi abnormi, sono avvenuti per apertura 
delle sedi di aggancio nei pannelli (Figura 1.11, 1.12), per tranciatura delle piastrine metalliche Figura 











Fig. 1.15 - Cedimento per tranciatura delle piastrine               Fig. 1.16 - Cedimento di inserto per strappo della zincatura 
                  metalliche.7                                                                                       nel calcestruzzo.7 
  
In genere, tale modo di crisi si è riscontrato su un intero lato del fabbricato (Figura 1.17, 1.18), 
secondo un meccanismo in serie che ne conferma l'interpretazione. Si può anche osservare che, in 
altri edifici consimili ovvero in altri lati degli edifici visti, gli inserti possono aver subito danni senza 
giungere alla crisi.  
 
 
                                                          
7 RELUIS, Report fotografico terremoto l’Aquila 6 aprile 2009, danni ai prefabbricati industriali. 

































Fig. 1.18 - Pannelli verticali ribaltatisi su uno intero facciata e rimasti in posizione sulle oltre.7 
 
Nel sisma aquilano vi sono però edifici del tipo in questione che praticamente non hanno sofferto 
danni, ciò significa che le prescrizioni normative e le raccomandazioni intervenute sono mediamente 
acquisite; ciò prova inoltre, che le estese ricerche sperimentali e numeriche svolte in ambito 
europeo, quali "Seismic behaviour of reinforced concrete industrial buildings" (programma 
ECOLEADER), "Precast structures EC8"  e "Performance of innovative mechanical connections in 
precast building structures under seismic conditions" (programma SAFECAST) sul comportamento di  
                                                          
7 RELUIS, Report fotografico terremoto l’Aquila 6 aprile 2009, danni ai prefabbricati industriali. 





tale tipologia costruttiva, e che hanno dato luogo a prescrizioni recepite ora nell' Eurocodice 8 e  
nelle norme europee di prodotto, nonché nelle norme nazionali specifiche per la prefabbricazione,  
hanno raggiunto lo scopo di far realizzare tali strutture secondo i criteri più moderni e modalità 
rispondenti, di massima, alle indicazioni sui dimensionamenti, sui particolari costruttivi e sulle 






























1.3 Osservazioni finali. 
 
 
Come già scritto da tempo nei testi di insegnamento e normativi, lo schema strutturale di progetto 
deve considerare gli effetti sfavorevoli degli irrigidimenti non strutturali presenti, aprendo la scelta 
ineludibile fra due possibilità: svincolare gli elementi rigidi, in modo che non interagiscano con la 
struttura, oppure integrarli nella struttura stessa, dotandoli delle capacità necessarie. 
Nella fattispecie, è necessario che i pannelli di tamponatura, come tutti gli elementi non strutturali 
rigidi, abbiano collegamenti che: o permettano le deformazioni relative attese con la struttura, 
senza opporre reazione (garantendo la compatibilità); o siano in grado di trasmettere le 
sollecitazioni massime, nell'ipotesi di piena collaborazione fra gli uni e l'altra (garantendo la 
resistenza). La prima soluzione richiede vincoli rigorosamente unidirezionali, delicati per 
realizzazione e mantenimento, con dispositivi di connessione che consentano, nel piano dei pannelli  
grandi spostamenti orizzontali, misurabili in decine di centimetri; la seconda rende le tamponature 
anch'esse strutturali in tutto e per tutto, ma necessita di coerenti dimensionamenti degli elementi 
e delle molteplici connessioni (fra pannelli e ossatura, critiche negli esempi mostrati, come pure fra 
pannello e panello e fra pannello e fondazione), ma anche modifiche nella realizzazione dei pannelli 
che dovranno essere in grado di trasmettere grandi forze orizzontali dell’ordine di diverse 
tonnellate. Tale soluzione rende la costruzione più rigida e quindi soggetta ad una azione sismica 
maggiore ma anche meno danneggiabile, con riguardo anche agli elementi veramente non 
strutturali, come infissi, finiture e impianti. 
Nel caso di un assetto collaborante vi sono altre conseguenze progettuali come quella di codificare 
un calcolo sufficientemente affidabile della resistenza dei pannelli stessi nel loro piano, che non può 
essere valutata con le regole delle pareti data la loro costituzione sostanzialmente diversa, e in più 
il progetto della copertura deve tener conto delle azioni trasmesse attraverso il suo comportamento 












CAPITOLO 2: TIPOLOGIE COSTRUTTIVE E SCHEMI STRUTTURALI. 
 
 
2.1 Evoluzione storica. 
 
La prefabbricazione di edifici in cemento armato, di cui negli Stati Uniti si ebbero alcuni esempi già 
agli inizi del 1900, fu intrapresa in Europa solo dopo la prima guerra mondiale, con la nascita e la 
diffusione di nuovi sistemi costruttivi in calcestruzzo per strutture a grandi pannelli e ad ossatura 
portante. Tuttavia l’evoluzione tecnologica nel settore delle costruzioni civili ed industriali è stata 
nella prima metà del 1900 piuttosto lenta, condizionata sia dalla struttura sostanzialmente 
artigianale dell’imprenditoria sia dalla natura occasionale e dalla dimensione relativamente 
modesta della domanda. Con la fine della seconda guerra mondiale però, l’enorme carenza in tutta 
l’Europa di edifici, manodopera e materiali da costruzione e la necessità di costruire rapidamente 
ed a minor prezzo spinsero la prefabbricazione con elementi in cemento armato a svilupparsi con 
maggiore intensità. 
Quando questa situazione d’emergenza fu sparita, la prefabbricazione si era affermata in modo tale 
che da una situazione di bisogno era nato un sistema costruttivo nuovo ed autonomo che, con lo 
sviluppo tecnologico intrapreso a partire dalla seconda metà del secolo scorso, ebbe sempre un 
maggior impulso, sia per l’impiego di materiali con prestazioni meccaniche più elevate, sia per 
l’introduzione della tecniche di precompressione. 
Anche in Italia dunque, la prefabbricazione ebbe una diffusione notevole dopo la fine dell’ultima 
guerra, per i numerosi vantaggi derivanti dalla produzione in serie degli elementi strutturali: 
- tempo di costruzione accelerato: le costruzioni al rustico erano limitate alla realizzazione 
delle fondazioni ed al montaggio dei vari elementi; 
- minor consumo di materiale per la possibilità di scegliere sezioni trasversali più razionali, con 
riduzione del peso dell’intera struttura; 
- manodopera ridotta, dato che gli elementi prefabbricati vengono realizzati in officina o 
meccanicamente in cantiere; 
- miglioramento qualitativo offerto dalla fabbricazione industriale sotto continuo controllo e 
nelle condizioni propizie dell’officina; 
 





- sostanziale indipendenza dalle condizioni atmosferiche: la produzione degli elementi può 
essere realizzata in ambienti chiusi e climatizzati; il montaggio può essere effettuato anche 
in inverno. 
Tutto ciò si traduceva e tuttora si traduce in una riduzione dei prezzi e in condizioni migliori di lavoro. 
Bisogna inoltre sottolineare che la prefabbricazione, pur offrendosi bene alla costruzione di edifici 
per civile abitazione e per uffici, ha sempre trovato il miglior terreno per la sua crescita e per il suo 
sviluppo nelle costruzioni industriali, che richiedono la realizzazione di elementi di grandi dimensioni 
e che si ripetono in gran numero, che presentano pianta e sezione dell’edificio più semplici e 
rifiniture meno esigenti, e che vengono progettate, nella maggior parte dei casi, in virtù della 
funzionalità spaziale e strutturale. 
 
 
2.2 Aspetti generali e tipologie costruttive. 
 
Gli edifici industriali prefabbricati sono realizzati, in genere, con schemi ad ossatura portante che 
possono essere classificati, dal punto di vista della soluzione strutturale, essenzialmente in tre 
tipologie ben definite in virtù della luce da coprire: 
- capannoni (a traversi orizzontali piani e a doppia o semplice pendenza) o edifici commerciali 
monopiano o pluripiano; 
- strutture reticolari; 
- strutture portanti ad arco; 
La prima tipologia è preferita per luci fino a circa 30 m, mentre la soluzione della travatura reticolare 
è vantaggiosamente impiegata per luci da 15 a 40 m e oltre; per piccole luci le incidenze conseguenti 
alla casseratura ed alle gabbie d’armatura per la formazione delle diagonali e degli elementi verticali 
superano i vantaggi offerti dalle strutture reticolari. Si può ritenere che la luce di 15 m costituisca il 
limite inferiore per un’economica applicazione delle travature reticolari prefabbricate in 
conglomerato cementizio armato, mentre gli archi sono particolarmente adatti per luci fino a 60 m. 
Gli edifici industriali ad una navata sono generalmente costituiti da strutture monopiano a pianta 
rettangolare o quadrata, con maglia quasi sempre costante di pilastri. 
 





La maglia quadrata è impiegata in quelle industrie dove non è chiaramente individuata la direzione 
dei diagrammi di lavorazione nel senso che il passaggio tra le varie fasi operative non avviene 
sempre nello stesso ordine e nella stessa direzione. 
La maglia quadrata consente infatti spostamenti o trasformazioni radicali nell’ubicazione dei vari 
macchinari, dei reparti, ecc, garantendo così un’elevata flessibilità alle attività. 
La maglia rettangolare viene invece preferita nei casi in cui il diagramma di lavorazione è nettamente 
individuato e non soggetto a variazioni sensibili, o quando siano richieste luci notevoli: in questi casi, 
è determinante dal punto di vista funzionale una delle due dimensioni della maglia, essendo l’altra 
legata a ragioni meramente costruttive. 
Una volta stabilita la maglia in base ad esigenze di natura funzionale, la scelta del sistema costruttivo 
e delle soluzioni strutturali dipende da diversi parametri, quali: la luce richiesta, l’interasse delle 
capriate, l’altezza interna necessaria, il tipo d’illuminazione diurna, le caratteristiche geotecniche in 
sito, i tempi di realizzazione, gli eventuali problemi di montaggio e di trasporto. 
Accanto a questi problemi di ordine pratico e progettuale ve ne sono altri specifici della 
prefabbricazione, come l’analisi strutturale nelle fasi transitorie (sformatura, stoccaggio, 
sollevamento, trasporto, montaggio), la realizzazione dei collegamenti nonché problematiche 
inerenti la modellazione della struttura, che risulta differente dal caso degli edifici in cemento 
armato gettati in opera a causa della presenza dei collegamenti tra le varie membrature, realizzati 
in fase di assemblaggio e dunque non monolitici con il resto della struttura. Per questo motivo, la 
modellazione delle unioni non sempre risulta individuabile in maniera univoca, in quanto il loro 
comportamento varia molto da tipo a tipo di collegamento, influenzando enormemente il 





I sistemi costruttivi dei capannoni possono essere suddivisi nei seguenti tipi principali: 
- costruzioni ad ossatura portante con elementi a sviluppo lineare, pilastri e travi; 
- costruzioni ad ossatura portante con elementi di telaio; 
- telai rigidi eseguiti in un solo pezzo. 
Questi tipi principali vengono poi suddivisi a loro volta in numerosi sistemi esecutivi. 





2.3.1 Costruzioni ad ossatura portante con pilastri e travi. 
 
Questi tipi costruttivi sono comuni per la copertura piana con luci sia modeste sia molto grandi. In 
particolare si hanno: 
a) Pilastri incastrati alla base con travi accoppiate a cerniera (Figura 2.1). 
Questa tipologia è particolarmente adeguata alla prefabbricazione e molto diffusa in quanto 
comporta economie notevoli sia nella fabbricazione sia nel montaggio. 
Gli elementi lineari vengono fabbricati e posti in opera con minor fatica, mentre il collegamento a 









Fig. 2.1 - Schema statico della tipologia con pilastri incastrati alla base e travi accoppiate a cerniera. 
 
Un ulteriore vantaggio da sottolineare per tali schemi statici è la limitata sensibilità ai cedimenti 
differenziali. Il limite d’impiego si ha in circa 30 m di luce e 10 m d’altezza. 
Con l/h>6 si sceglie questo tipo esecutivo, poiché nel telaio rigido si produrrebbero forze di taglio 
molto elevate, che richiederebbero fondazioni costose. 
Per le grandi luci, dove l’intera trave non può essere trasportata, si realizzano i singoli conci in 
fabbrica da collegare poi insieme in cantiere. Molto diffuso è il capannone con la trave principale a 
doppia pendenza (circa 10%) in c.a. ordinario o precompresso, che poggia semplicemente sui 














b) Pilastri incastrati alla base con successivo collegamento rigido a flessione della traversa 
(Figura 2.2). 
 
Essi portano, in confronto al tipo esecutivo precedentemente descritto, un aggravio in termini di 
tempi di montaggio, in quanto questo procede più lentamente a causa della realizzazione del 
collegamento resistente a flessione. In presenza di grandi forze orizzontali (grandi capannoni, grandi 
carichi delle gru) un telaio rigido è più economico di quello con pilastri incastrati con travi accoppiate 
a cerniera, per il risparmio in termini di armatura nella costruzione dell’ossatura e nelle fondazioni, 
risparmio che è superiore al lavoro supplementare per il montaggio. Per semplificare il 
collegamento, nei nodi del telaio si assorbiranno solo le forze di taglio dovute ai carichi utili, al carico 
da vento, della neve e della gru. 
Anche in questo caso la luce massima che si riesce a coprire è di circa 30 m, mentre l’altezza massima 















2.3.2 Costruzioni ad ossatura portante con elementi di telaio. 
 
Le possibili soluzioni strutturali sono rappresentate da telai ad una cerniera (con pilastri incastrati e 
cerniera in chiave) (Figura 2.3a) o telai a tre cerniere (Figura 2.3b). 
I telai a tre cerniere vengono preferiti negli edifici alti per l/h<1 o in presenza di tetti con falde molto 
inclinate, oppure se le condizioni del suolo richiedono una costruzione staticamente determinata. 
Con capannoni alti e luci minori di circa 12 m, non è conveniente fabbricare a parte pilastri e travi e 
poi montarli; si preferisce un semitelaio, che non risulta molto più pesante, e rispetto all’ossatura è 
costituito da sole due parti invece che da tre, e invece di due collegamenti è necessario eseguirne  
 
 





uno solo nella mezzeria della trave. Si ha inoltre una costruzione che senza costose fondazioni può 









(a)                                                               (b) 
Fig. 2.3 - Schema statico telaio: (a) ad una cerniera; (b) a tre cerniere. 
 
Lo schema a tre cerniere si adatta con successo al caso di grandi luci grazie al favorevole andamento 
dei momenti con falde molto inclinate; di contro è richiesto maggiore impegno durante il 
montaggio, perché è necessaria un’impalcatura mobile. 
Il telaio ad una cerniera è preferito con buone condizioni del terreno, per la ragione che un 
collegamento con la fondazione in grado di garantire anche resistenza a flessione è in generale più 
semplice di uno a cerniera (contrariamente a quanto succede per l’attacco ad angolo). 
Il sistema a “Lambda” (Figura 2.4), tipico per costruzioni prefabbricate in cemento armato, con 
pilastri a T e ad L e traverse con attacco a cerniera nei punti neutri dei momenti, viene eseguito con 







Fig. 2.4 Schema statico sistema a “Lambda”. 
Questa tipologia costruttiva risulta molto economica nel consumo di materiale, possedendo una 
perfetta continuità; gli attacchi tra montante e traversa vengono eseguiti a cerniera, il che assicura 
un rapido montaggio. I limiti d’impiego si ritrovano anche in questo caso per luci di 30 m circa; con 
luci maggiori la traversa risulta composta di due o più parti. 
 
 





L’attacco tra le varie parti della traversa può anche non essere a cerniera ma ad incastro. Il problema 
della scelta delle sezioni ove operare la sconnessione e quindi il ripristino della monoliticità è posto 
in funzione sia della statica dell’insieme, sia dell’economia del ciclo di montaggio. 
Si hanno due problematiche opposte circa la realizzazione dei collegamenti tra le varie parti della 
traversa, in base alla sezione in cui si intende realizzare il ripristino della continuità strutturale. In 
corrispondenza dei nodi è consentito l’appoggio dei traversi sulle colonne senza opere di presidio 
temporaneo, ma risulta complessa l’esecuzione di un giunto efficiente, sia per il numero sia per la 
sagomatura dei ferri. Nelle sezioni prossime a quelle di momento nullo, il numero ridotto delle 
armature e la loro disposizione rendono agevole la formazione del giunto, ma è richiesto l’impiego 
di sostegni provvisori. L’impiego di piedritti a T, ad Y ed a L rovescio si offre come soluzione proprio 













Fig. 2.6 - Schema capannone con piedritti a λ. 
 
Il calcolo statico degli elementi delle Figura 2.5 e 2.6 è condotto con riferimento a due fasi distinte: 
quella di montaggio e quella di esercizio. Nella fase di montaggio i vari elementi non sono 
solidarizzati e devono essere guardati come isostatici e soggetti al solo peso proprio. 
Così, ad esempio, la trave è considerata come semplicemente appoggiata in corrispondenza delle 
zone di giunzione e presenta la massima sollecitazione di momento flettente nella sezione di colmo.  
 
 





I pilastri sono mensole incastrate nel plinto di fondazione e sollecitate dal peso proprio e dal carico  
concentrato rappresentato dalla reazione d’appoggio della trave. Quando è realizzata la sigillatura 
dei giunti e viene raggiunta la maturazione del conglomerato di sigillatura, si ritiene ripristinata la 
continuità della struttura che quindi deve essere studiata come iperstatica e soggetta ai carichi fissi 
ed ai sovraccarichi. 
Per strutture poste in zona sismica il trasferimento delle spinte orizzontali dalla copertura ai pilastri 
è garantito collegando tra loro i pannelli di copertura con una soletta in modo da realizzare una 
lastra monolitica. 
I capannoni a più navate vengono eseguiti con gli stessi sistemi portanti di quelli ad una navata. 
Sui pilastri intermedi si esegue un collegamento per realizzare un parziale effetto di continuità. Per 
l’illuminazione diurna si possono avere lucernari (Figura 2.7) posti trasversalmente o 
longitudinalmente, o grazie ad una grande pendenza del tetto, oppure con prismi di vetro 









Fig.2.7 - Esempi di lucernari.8 
 
Nei capannoni a tre navate le travi sporgono nella navata centrale, oppure la navata stessa deve 
essere posta ad altezza maggiore. Un ulteriore tipo esecutivo è la conformazione della traversa a 
trave Gerber, che consente un miglior decorso dei momenti. Se eventualmente ogni terza navata 
presenta una luce più piccola, le capriate possono allora sporgere nella navata senza essere tra loro 
collegate. Quanto sopra descritto è riportato nella seguente Figura 2.8. 
 
                                                          
8 ASSOBETON 2008, La prefabbricazione in calcestruzzo – Guida all’utilizzo nella progettazione. 

















Fig. 2.8 - Schema statico di capannoni a più navate.8 
 
I telai a tre cerniere sono meno adatti nei capannoni a più navate, poiché gli sbalzi dei pilastri 
intermedi diventano troppo lunghi e si perde quindi il vantaggio di poter montare un semitelaio. 
Una tipologia strutturale con pilastri diritti e traverse sporgenti dai due lati collegate tra loro a 
cerniera e col montante resistente a flessione (precompressione) può invece risultare razionale con 
luci intermedie. 
Il capannone a più navate diviene vantaggioso con il sistema Lambda, dove i pilastri a T hanno uno 







Fig. 2.9 - Schema statico capannone a più navate con sistema lambda. 
 
 
                                                          
8 ASSOBETON 2008, La prefabbricazione in calcestruzzo – Guida all’utilizzo nella progettazione. 





2.3.3 Telai rigidi gettati in un’unica soluzione. 
 
Essi vengono impiegati come telai incernierati o incastrati alla base per piccole luci, pressappoco 
fino a 12 m, spesso come telai sovrapposti per lucernari, impianti di trasporto ecc.; i collegamenti  
vengono dunque eseguiti solo ai piedi dei montanti tra pilastri e fondazioni. Le tipologie esecutive 
si distinguono a seconda se i telai siano gettati su impalcatura, in parallelo, in posizione verticale, 
oppure in posizione orizzontale sovrapposti l’uno sull’altro, o anche singolarmente in posizione 
orizzontale. 
All’interno di queste categorie di schemi strutturali è poi possibile ottenere una vasta gamma di 




2.4 Travature reticolari. 
 
Le travature reticolari, come è stato già detto in precedenza, sono impiegate per luci dai 15 ai 40 m 
e oltre, e nel caso in cui si disponga di una sufficiente altezza di copertura: l’altezza in mezzeria è 
infatti pari a 1/7 ÷ 1/8 della luce. Tale tipologia di strutture sono state ampiamente utilizzate fino 
agli anni ‘70 sostituite col passare del tempo da strutture metalliche in acciaio e alluminio. Ai giorni 
d’oggi questo tipo di strutture sono praticamente cadute in disuso. 
Dal punto di vista dello schema statico la casistica è molto vasta; si hanno: 
- travature a correnti paralleli (Figura 2.10); 
- travature con correnti superiori configurati ad arco o poligonali (Figura 2.11) e con elementi 
terminali triangolati o meno; 
- travature triangolari (Figura 2.12); 
- travate Vierendeel; 
- telai reticolari (Figura 2.13). 
Una travatura reticolare può essere composta da due o tre conci per il rispetto delle sagome limite 
di trasporto imposte per legge. In genere, per campate dai 18 ai 24 m, si hanno capriate in un unico 
pezzo, mentre per luci maggiori (25÷30 m) si preferiscono due pezzi giuntati in mezzeria. 
 



















































Fig. 2.13 -Telai reticolari.8 
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Gli aspetti più importanti che regolano la progettazione e la verifica di una travatura reticolare sono:  
- giunzione ed ancoraggio delle armature delle aste tese;  
- fessurazione delle aste tese;  
- instabilità delle aste compresse (o di un insieme di aste);  
- armatura nei nodi.  
Proprio alla luce dei problemi connessi alla fessurazione si realizza la precompressione della 
travatura reticolare, così da eliminare del tutto o quasi la trazione nella fase di esercizio. 
Per la risoluzione della struttura va rilevato che in genere la precompressione della catena è 
ottenuta mediante un tracciato assiale rettilineo con cavi scorrevoli.  
Negli edifici industriali, la travata Vierendeel è impiegata nei capannoni a shed, gettando ad esempio 
sulle travate una normale soletta inclinata che va dal corrente superiore di una Vierendeel al 







Fig. 2.14 - Disposizione degli shed nei capannoni con trave Vierendeel.8 
 
Uno schema variante della trave Vierendeel è rappresentato in Figura 2.15 dove è presente un 
tracciato di precompressione spezzato (a cavi scorrevoli), molto utile nei riguardi del regime statico 







Fig. 2.15 - Tracciato di precompressione spezzato nella Vierendeel.8 
                                                          
8 ASSOBETON 2008, La prefabbricazione in calcestruzzo – Guida all’utilizzo nella progettazione. 





2.5 Strutture ad arco. 
 
Gli archi prefabbricati sono impiegati per luci di 60 m ed oltre. Come la tipologia precedente essi 
sono oramai caduti in disuso a meno di poche realizzazioni fuori dal contesto edilizio italiano. Essi si 
realizzano generalmente a direttrice circolare o parabolica. Il primo tipo consente di disporre di 
maggiore flessibilità nell’accoppiamento della casseratura quando si passa dalla costruzione di archi 
di piccola luce alla costruzione di archi di grande luce. Infatti, fissato un valore del rapporto freccia-
luce dell’arco, il raggio resta costante al variare della luce e quindi, per adattare le casseforme a 
dimensioni diverse, è sufficiente spostarle ortogonalmente all’asse dell’arco. Il profilo longitudinale 
degli archi è piano o reticolare e di altezza costante per non perdere i vantaggi dovuti alla semplicità 
della casseratura. Gli schemi statici con cui si possono realizzare tali strutture sono: 
- Arco a tre cerniere, su imposte fisse 
- Arco a due cerniere (l/f≤10) 
- Arco ad una cerniera 
- Arco incastrato (l/f≤6) 
Gli schemi di arco incastrato e quello di arco a una o due cerniere si ottengono a partire da un arco 
a tre cerniere (una in chiave e due all’imposta) per successiva sigillatura con calcestruzzo gettato in 
opera rispettivamente di tutte, di due o di una cerniera. Il funzionamento effettivo delle cerniere 
deve essere valutato attentamente dato che, specialmente se realizzate in cemento armato, 
possono incontrare sensibili resistenze di natura attritiva. 
L’arco incastrato a sezione cava (cellulare o a cassone), costante o variabile, è impiegato per 
superare luci notevoli grazie all’impiego razionale del materiale. 
La sezione trasversale dell’arco è sollecitata prevalentemente a sforzo normale, per tale motivo fino 
ad una luce di 30 m si adottano sezioni rettangolari. Per luci maggiori, volendo diminuire il peso 
proprio senza indebolire la resistenza, si ricorre alle sezioni cave o archi reticolari. Si ricorre a sezioni 
a T nel caso in cui si presenta la necessità di dover sopportare notevoli sollecitazioni flettenti, per 
esempio dovute al vento. 
Negli anni ’60 ha cominciato a diffondersi la tipologia a conci precompressi mediante cavetti fatti 
passare attraverso opportuni fori lasciati nel getto: questo sistema permetteva di realizzare, entro 
certi limiti, archi di varia lunghezza usando un numero diverso di conci uguali. 





Un problema particolarmente sentito per archi e volte prefabbricati a direttrice curvilinea è quello 
della spinta orizzontale che nasce all’imposta. Tale spinta, a volte molto elevata, non può essere 
fatta assorbire agli elementi verticali: la soluzione maggiormente adottata consiste quindi nel 
realizzare gli archi a spinta eliminata. 
Generalmente si impiegano semiarchi circolari con reticoli di alleggerimento incernierati in chiave e 
semplicemente appoggiati al piede su travi portanti; la spinta è eliminata da una catena disposta al 
piede dell’arco stesso. In Figura 2.16 è rappresentato un arco parabolico reticolare a spinta eliminata 
che in genere si adotta per coperture leggere. 
Le catene sono costituite da barre d’acciaio di grosso diametro collegate alla volta mediante tondi 
di piccolo diametro (φ10÷12), per ridurre le flessioni da peso proprio e da eventuali carichi appesi, 






Fig. 2.16 - Arco parabolico reticolare a spinta eliminata.8 
Per l’ancoraggio delle catene nelle strutture di colmo, sulle quali si imposta una volta da entrambi i 
lati, si può anche avere il caso di catena passante continua (Figura 2.17) senza alcun ancoraggio, 
poiché se le volte sono di uguali dimensioni la spinta dell’una è uguale a quella dell’altra e quindi 
non occorre trasmettere alcuna forza fra le catene e la struttura d’imposta: ad esempio nello 
schema di Figura 2.17 il tiro prodotto in A sulla catena da parte della volta perimetrale risulta 




Fig. 2.17 - Ancoraggio delle catene nelle strutture di colmo.8 
Ovviamente questa disposizione in esercizio è corretta se le volte sono tutte ugualmente caricate. 
Essa non è molto adottata proprio perché tale condizione di carico in pratica non si verifica mai ed 
esiste sempre una differenza di carico tra le varie campate. 
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2.6 Tipologie strutturali previste dal Decreto Ministeriale del 14 gennaio 2008. 
 
2.6.1 Tipologie strutturali. 
Le strutture sismo-resistenti per le strutture prefabbricate previste dal Decreto Ministeriale sono: 
- strutture a telaio, 
nelle quali la resistenza alle azioni sia verticali che orizzontali è affidata principalmente a telai 
spaziali, aventi resistenza a taglio alla base ≥ 65% della resistenza a taglio totale;  
Una prima categoria di sistemi a telaio prefabbricati si riferisce a strutture con collegamenti 
monolitici realizzati con getti integrativi che danno continuità di forze e momenti, ad emulazione 




Fig. 2.18 - Strutture a telaio con collegamenti monolitici.9 
Una seconda categoria di sistemi a telaio prefabbricati si riferisce a strutture con collegamenti a 




Fig. 2.19 - Strutture a telaio con collegamenti a cerniera.9 
- strutture a pilastri isostatici;  




Fig. 2.20 - Strutture a pilastri isostatici.9 
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Le strutture con pilastri isostatici del tipo di quelle rappresentate in Figura 2.20, consentono libere 
dilatazioni della copertura per effetto di fenomeni come le variazioni termiche e concentrano le 
azioni orizzontali dovute al sisma solo su alcuni pilastri. 
- strutture a pareti, 
nelle quali la resistenza alle azioni sia verticali che orizzontali è affidata principalmente a 
pareti, singole o accoppiate, aventi resistenza a taglio alla base ≥ 65% della resistenza a taglio 
totale;  
- strutture miste telaio-pareti, 
nelle quali la resistenza alle azioni verticali è affidata prevalentemente ai telai, la resistenza 
alle azioni orizzontali è affidata in parte ai telai ed in parte alle pareti, singole o accoppiate; 
se più del 50% dell’azione orizzontale è assorbita dai telai si parla di strutture miste 
equivalenti a telai, altrimenti si parla di strutture miste equivalenti a pareti; 
- strutture a pannelli; 
- strutture monolitiche a cella. 
Le strutture possono essere classificate come appartenenti ad una tipologia in una direzione 
orizzontale ed ad un’altra tipologia nella direzione orizzontale ortogonale alla precedente. 
  
 






Trave di bordo 
 




Dal punto di vista strutturale, i pannelli di tamponamento prefabbricati possono essere classificati 
in due tipologie: orizzontali e verticali. Nel primo caso (Figura 3.1) i pannelli sono collegati ai pilastri 
mentre nel secondo caso (Figura 3.2) sono collegati superiormente alle travi di gronda e appoggiati 
inferiormente a travi porta pannello. 
Il meccanismo di trasferimento degli sforzi dei pannelli di tamponatura al telaio è diverso nell’ipotesi 






















Fig. 3.2 - Meccanismo di trasmissione degli sforzi per carichi orizzontali su pannelli verticali. 





Nel caso di orditure orizzontali l’azione orizzontale viene trasmessa ai pilastri dai pannelli come un 
carico uniformemente distribuito; nel caso invece di orditure verticali, i pannelli sono vincolati alle 
travi di gronda che ricevono pertanto un carico uniformemente distribuito e la reazione esercitata 
da queste ultime viene poi trasmessa come azione concentrata in testa ai pilastri.  
Adottando la definizione riportata nella VI parte delle istruzioni CNR 10025/1998 il sistema di 
fissaggio si può ritenere essenzialmente composto da 3 parti: 
1. Profilo incavo (channel bar): Profilo metallico a C munito di zanche per il suo ancoraggio al 
calcestruzzo nel quale viene conglobato. 
2. Connettore (interlock): Parte del sistema di fissaggio, di sagoma appropriata, che viene 
connessa al profilo per permettervi il trasferimento delle azioni vincolari. 
3. Infisso (fixture): Parte che viene fissata attraverso il connettore. 
Sia il profilo incavo che l’infisso sono in realtà inserti che vanno posizionati prima del getto negli 
elementi prefabbricati da connettere. 
Il mercato propone una vasta gamma di inserti che si differenziano tra loro per forma, dimensione, 
tecnologia di produzione e trattamenti superficiali; molto spesso questi sistemi sono brevettati dalle 
stesse ditte costruttrici. Proprio questa ampia gamma suggerisce una suddivisione in quattro grandi 
gruppi in relazione alla funzione che l’inserto riveste: 
- Connessione pannello-elementi strutturali orizzontali; 
- Connessione pilastro-pannello e trave-pannello; 
- Connessione pannello-pannello; 
























Il profilo incavo, o più semplicemente profilo, costituisce l'inserto vero e proprio da annegare nel 
getto e che rimane permanentemente parte dell'elemento prefabbricato. 
I profili vengono solitamente annegati nel getto di pilastri, pannelli, travi, tegoli di copertura e in 
tutti gli altri elementi prefabbricati in corrispondenza dei punti dove si prevede di collegare fra loro 
altri elementi in sede di montaggio. 
Esistono diverse tipologie di profili, che possono variare per tipo di geometria (rettangolare, 
trapezia, o altre sagome), per dimensioni (altezza, larghezza, spessore), per tecnologia produttiva 
(Figura 3.3) (profilato a freddo o laminato a caldo), ed infine per il sistema di ancoraggio al 
calcestruzzo (piedini saldati o punzonati, staffe ripiegate a coda di rondine, linguette, spirali). 
Al fine di evitare l’ingresso del calcestruzzo all' interno del profilo in fase di getto, il profilo è riempito 
di idoneo materiale (schiuma, polistirolo o altro) che viene rimosso in fase di montaggio per liberare 







Fig. 3.3 - Tipologie di profili: a) laminati a caldo; b) formati a freddo. 
 
I profili possono essere realizzati in acciaio inossidabile, nero, con e senza trattamenti di zincatura. 
Al profilo generalmente è associato un sistema di ancoraggio (Figura 3.4) (zanche, profili ad I oppure 
pioli) oppure la forma stessa del profilo fornisce una resistenza sufficiente per l’applicazione 
specifica (cosiddetti profili auto-zancanti). 
 












Fig. 3.4 - Profilo con ancoraggio a zanche. 
Connettori. 
 
Il connettore più semplice e comunemente più usato nei sistemi di connessione è la vite a testa 
sagomata (Figura 3.5) che collega l’infisso al profilo; ha la funzione di garantire sotto carico una 








Fig. 3.5 - Connettore. Vite a testa sagomata. 
Sul mercato sono disponibili connettori che affiancano le viti per realizzare collegamenti adatti al 
montaggio dell’infisso a distanza variabile dal profilo, oppure progettati per giunti particolari. Nelle 
immagini mostrate in Figura 3.6 e 3.7 risultano evidenti le asolature introdotte per garantire le 






Fig. 3.6 -  Elementi di connessione. Squadrette. 










Fig. 3.7 - Elementi di connessione (piastrine e squadrette di connessione). 
 
3.3 Connessione pannello-elementi strutturali orizzontali. 
 
Il sistema di connessione è realizzato con due profili annegati rispettivamente nell’elemento da 
fissare e nell’elemento fisso; i due profili generalmente sono annegati con i propri assi disposti lungo 
due direzioni ortogonali in modo da dare la possibilità di regolare la posizione dell’elemento nelle 
due direzioni del piano. Il connettore è rappresentato da una piastrina, che può essere zigrinata per 
impedire scorrimenti, con una estremità a martello per l’inserimento nel profilo dell’elemento da 
collegare e fornita di asola per la regolazione in fase di montaggio (Figura 3.8). Ne consegue che i 
gradi di libertà possibili sono 3, uno assicurato dall’asola nella piastrina (in genere sono possibili 
spostamenti nell’ordine dei 50 mm) e gli altri due dovuti ai profili sagomati (gli spostamenti possibili 
dipendono dalla lunghezza dei profili stessi). 
Una soluzione alternativa è mostrata in Figura 3.9; il connettore è ora una squadretta che unisce le 










            Fig. 3.8 - Connessione con squadretta.8                                          Fig. 3.9 - Connessione con piastrina.8 
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La connessione risulta in questo modo più rigida rispetto alla soluzione che impiega la piastrina, 
essendo in grado di contrastare la rotazione relativa tra i due elementi e, grazie all’attrito e 
all’ingranamento meccanico dovuto alle zigrinature, lo spostamento verticale. 
 
 
3.4 Connessione pilastro-pannello e trave-pannello. 
 
Quando è necessario connettere il pannello ad elementi strutturali verticali, tipo pilastri, il sistema 
di connessione può essere realizzato in diversi modi. Si può inserire nel pilastro un profilo annegato 
parallelamente all’asse dell’elemento mentre in sommità del pannello è inserita una scatola di 
sostegno ancorata tramite barre di armatura sagomate oppure tramite zanche di lamiera. L’unione 
è realizzata con vite a testa quadra ed il pannello può essere montato a contatto oppure a distanza 
tramite apposito connettore (Figura 3.10). 
Anche in questo caso i gradi di libertà possibili sono tre: in senso verticale la regolazione è garantita 
dal profilo sul pilastro, in orizzontale dall’asola ricavata nella scatola, mentre la scelta della 











Fig. 3.10 - Connessione pilastro pannello tramite scatola di sostegno.8 
Un’alternativa è rappresentata dall’impiego delle squadrette di collegamento ove è previsto 
l’inserimento di un profilo anche nel pannello (Figura 3.11). 
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Fig. 3.11 - Connessione in appoggio tramite scatola di sostegno nel pannello e profilo nel pilastro.8 
 
Il collegamento di pannelli orizzontali ai pilastri viene inoltre completato attraverso mensole di 











            Fig.3.12 - Connessione tramite mensola in cls.8                             Fig. 3.13 - Connessione tramite mensola in ferro.8 
                                
 
La soluzione più diffusa è quella che prevede la realizzazione di mensole in calcestruzzo facenti parte 
integrante del pilastro stesso cioè formate al momento del getto; meno diffuse sono le soluzioni che 
prevedono la realizzazione di mensoline in ferro con o senza sistema di regolazione (Figura 3.14). 
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Mensola in ferro 















Fig. 3.14 - Connessione tramite mensola in ferro assemblata a secco con sistema di regolazione.8 
In questo sistema l’elemento annegato nel manufatto prefabbricato portante è costituito da una 
piastra di opportune dimensioni cui vengono applicate, mediante saldatura, due barre ad aderenza 
migliorata con filettatura e diametro variabili in funzione della portata. Tale soluzione comporta un 
minimo ingombro nell’elemento portante. 
Nel caso di collegamento del pannello verticale con la trave, una soluzione possibile è quella 
annegare nel pannello un profilo orientato verticalmente in modo tale da poter far scorrere e quindi 










                                                               Fig. 3.15 - Connessione pannello-trave di gronda.8 
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3.5 Connessione pannello-pannello. 
 
Questa tipologia di connessione può essere realizzata attraverso diversi approcci. La soluzione 
maggiormente utilizzata prevede l’impiego delle medesime scatole descritte per la connessione 
pannello-pilastro; il profilo è inserito verticalmente nel pannello e viene fissato con un connettore 
alla scatola alloggiata nell’altro elemento (Figura 3.16). 
Anche in questo caso sono garantite le regolazioni nei tre assi, compatibilmente con la lunghezza 
degli elementi del sistema. Tale soluzione trova applicazione anche per completare la chiusura in 











Fig. 3.16 - Connessione pannello-pannello tramite profili con zanche e piastrine.8 
 
3.6 Collegamento pannello-fondazione. 
 
Inferiormente i pannelli possono essere bloccati in varie modi. Normalmente i pannelli poggiano 
sulle travi di collegamento che uniscono i plinti. 
In passato tale collegamento si realizzava mediante l’uso di travi dette “reggi pannello” dotate di 
una forcella cui era solidarizzata la base del pannello mediante getto in opera di malta a ritiro 
compensato. Tale connessione non è più in uso a causa del maggior costo di realizzazione e anche 
per la scarsa efficienza in zona sismica. Molto diffusa oggi è, invece, la soluzione con dispositivi di 
fissaggio metallici saldati in opera o bullonati. 
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CAPITOLO 4: DESCRIZIONE DEL CASO STUDIO. 
 
 
4.1 Descrizione generale della struttura. 
 
L’edificio considerato come caso studio nell’ambito del presente lavoro di tesi (v. Fig. 4.1 pag. 54) è 
realizzato con strutture prefabbricate in cemento armato e cemento armato precompresso risalente 
al 1987 (prefabbricati STAI), sito nel comune di Correggio (RE) in Via Costituzione n° 63.  
Il corpo di fabbrica è formato da travi monolitiche a doppia pendenza in cemento armato 
precompresso di luce 16,5 metri e interasse 8,50 metri, sostenute da pilastri prefabbricati (sez. 
45x45cm), di luce 5,75 metri, con sovrastanti tegoli prefabbricati a TT in cemento armato 
precompresso binervati con nervature all’intradosso e con formazione di lucernari fra i tegoli.  Il 
collegamento tra i portali è realizzato oltre che dai tegoli anche da canali di gronda ad H prefabbricati 
in cemento armato ordinario.  
Le fondazioni sono realizzate su plinti isolati prefabbricati posti in opera su sottoplinti predisposti; il 
valore della portanza qlim del terreno alla profondità di posa di 1,50 m non è noto al momento della 
stesura del presente lavoro di tesi. 
Il tamponamento esterno dell'intero fabbricato è costituito da pannelli prefabbricati orizzontali 
posti esternamente ai pilastri. 
Il fabbricato inizialmente realizzato in assenza di criteri antisismici, è stato messo in sicurezza ai sensi 
del D.L. 74/2012 attraverso la realizzazione di collegamenti atti all’eliminazione della perdita 
d’appoggio di travi, tegoli, canali di gronda, e la realizzazione di collegamenti atti a prevenire il 
ribaltamento dei pannelli di tamponamento. 
Le caratteristiche geometriche sono state ricavate da sopralluoghi sul posto e dalla documentazione 
originaria del prefabbricatore; le caratteristiche dei materiali sono state ricavate da 
documentazione originaria del prefabbricatore. 
  





4.2 Schema architettonico e strutturale. 
 



























Fig. 4.1 - Pianta e prospetti.  
Prospetto nord (vista interna)                                                                                             [Scala 1:350] 
Prospetto ovest (vista interna) 
Prospetto est (vista interna) 
Planimetria 





4.3 Report fotografico. 
 
Si riporta nel seguito il report fotografico del fabbricato oggetto di studio eseguito a seguito del 




























Fig.4.4 - Vista interna lato sud.  





4.4 Valutazione del livello di conoscenza. 
 
Le informazioni a disposizione in merito alla geometria e ai dettagli strutturali dell’edificio oggetto 
della seguente valutazione discendono da quelle ricavate dal progetto simulato riportato negli 
allegati e da informazioni parziali ricavate dal progetto originario; non è stato possibile effettuare 
una campagna di rilievo in merito alle caratteristiche dei materiali; si è scelto quindi di utilizzare 
come valori medi delle resistenze dei materiali, utilizzati nelle verifiche, i loro valori caratteristici. 




4.5 Normativa tecnica di riferimento. 
 
Vengono di seguito riportate le fonti normative utilizzate per la verifica del fabbricato oggetto di 
studio: 
- D.M. 14 Gennaio 2008, Norme tecniche per le costruzioni; 
 
- Circolare 2/2/2009, N.617, Istruzioni per l’applicazione delle Nuove norme tecniche per le 
costruzioni, di cui al Decreto Ministeriale 14 Gennaio 2008; 
 
- Eurocodice 2, Progettazione delle strutture di calcestruzzo, parte 1-1, regole generali e regole 
per edifici; 
 
- Eurocodice 8, Progettazione delle strutture per la resistenza sismica, parte 1: Regole generali, 
azioni sismiche e regole per gli edifici; 
 
- CNR 10025/1998, lstruzioni per ii progetto, l'esecuzione e ii controllo delle strutture 









4.6 Caratteristiche geometriche degli elementi. 
 
Nel Prospetto 1 sono riassunte le caratteristiche geometriche e i materiali degli elementi strutturali 
ricavati dalla documentazione originaria del prefabbricatore e dai sopralluoghi in loco. 
Per le caratteristiche dimensionali degli elementi e la corrispettiva armatura, si rimanda ai disegni 
allegati. 
- Pilastri (sez. 45x45cm) 
PESO LUCE AREA CALCESTRUZZO ACCIAIO 
25000 N/m3 6,5 m 0,2025 m2 C32/40 FeB44k 
 
- Travi (c.a.p.) 
PESO LUCE AREA MEDIA CALCESTUZZO ACCIAIO 
25000 N/m3 16,5 m 0,2133 m2 C40/50 FeB44k 
 
- Tegoli (c.a.p.) 
PESO LUCE AREA CALCESTRUZZO ACCIAIO 
25000 N/m3 8,75 m 0,1679 m2 C40/50 FeB44k 
 
- Canali di gronda 
PESO LUCE AREA CALCESTRUZZO ACCIAIO 
25000 N/m3 8,75 m 0,1313 m2 C32/40 FeB44k 
 
- Plinti 
PESO DIMENSIONI CALCESTRUZZO ACCIAIO 
25000 N/m3 1,5x1,5 m C40/50 FeB44k 
 
- Sottoplinto (c.a.) 
PESO DIMENSIONI CALCESTRUZZO ACCIAIO 
25000 N/m3 2,6x2,6 m C20/25 FeB38k 
 
Prospetto 4.1  





4.7 Caratteristiche dei materiali. 
 
Con riferimento al D.M. 14 gennaio 2008, vengono di seguito elencate le caratteristiche meccaniche 
di calcolo degli elementi strutturali riportati nel Prospetto 1 di pag. 57, adottate per condurre la 




Resistenza cubica caratteristica a 28gg   Rck = 50 N/mm2  
      
Resistenza cilindrica caratteristica a 28gg  fck = 0,83·Rck = 41,5 N/mm2 
   
Resistenza a trazione media:   fctm = 0,3·3√fck2 = 3,596 N/mm2 
      
Resistenza a trazione media (frattile 5%):   fctk (5%) = 0,7·fctm = 2,517 N/mm2 
      
Resistenza a trazione per flessione:   fcfm = 1,2·fctm = 4,32 N/mm2 
      
Resistenza a trazione per flessione (frattile 5%):   fcfk (5%) = 0,7·fcfm = 3,024 N/mm2 
      
Valor medio del modulo elastico:   Ecm = 22000·(fck/10)0,3 = 33716 N/mm2 
      
Valore di progetto della resistenza a 
compressione per le verifiche di e/m duttili: 
 fcd = fck/FC = 30,74 N/mm2 
   
Valore di progetto della resistenza a 
compressione per le verifiche di e/m fragili: 
  fcd = fck/(FC·уc)  = 20,5 N/mm2 
      




Resistenza cubica caratteristica a 28gg:   Rck = 40 N/mm2  
      
Resistenza cilindrica caratteristica a 28gg:  fck = 0,83·Rck = 33,2 N/mm2 
   
Resistenza a trazione media:   fctm = 0,3·3√fck2 = 3,1 N/mm2 
  
 
    





Resistenza a trazione media (frattile 5%):   fctk (5%) = 0,7·fctm = 2,17 N/mm2 
      
Resistenza a trazione per flessione:   fcfm = 1,2·fctm = 3,72 N/mm2 
      
Resistenza a trazione per flessione (frattile 5%):   fcfk(5%)  = 0,7·fcfm = 2,6 N/mm2 
      
Valor medio del modulo elastico:   Ecm = 22000·(fck/10)0,3 = 31533 N/mm2 
      
Valore di progetto della resistenza a compressione 
per le verifiche di e/m duttili: 
  fcd = = fck/FC = 24,59 N/mm2 
 
Valore di progetto della resistenza a compressione 
per le verifiche di e/m fragili: 
 fcd = fck/(FC·уc)  = 16,4 N/mm2 
      




Resistenza cubica caratteristica a 28gg   Rck = 25 N/mm2  
      
Resistenza cilindrica caratteristica a 28gg  fck = 0,83·Rck = 20,75 N/mm2 
   
Resistenza a trazione media:   fctm = 0,3·3√fck2 = 2,27 N/mm2 
      
Resistenza a trazione media (frattile 5%):   fctk(5%) = 0,7·fctm = 1,59 N/mm2 
      
Resistenza a trazione per flessione:   fcfm = 1,2·fctm = 2,72 N/mm2 
      
Resistenza a trazione per flessione (frattile 5%):   fcfk(5%)  = 0,7·fcfm = 1,91 N/mm2 
      
Valor medio del modulo elastico:   Ecm = 22000·(fck/10)0,3 = 27386 N/mm2 
      
Valore di progetto della resistenza a compressione 
per le verifiche di e/m duttili: 
  fcd = = fck/FC = 24,59 N/mm2 
      
Valore di progetto della resistenza a compressione 
per le verifiche di e/m fragili: 
  fcd = fck/(FC·уc)  = 16,4 N/mm2 
      
Deformazione ultima:   εcu = 0,0035  
 







Tensione di snervamento caratteristica:   fyk = 430 N/mm2 
      
Tensione di rottura caratteristica:    ftk = 540 N/mm2 
      
Valore di progetto della resistenza a trazione per 
le verifiche di e/m duttili: 
  fyd = fyk/FC = 318,5 N/mm2   
 
Valore di progetto della resistenza a trazione per 
le verifiche di e/m fragili: 
 fyd = fyk/(FC· γs) = 277 N/mm2   
   
 
Tipo FeB38k 
Tensione di snervamento caratteristica:   fyk = 375 N/mm2 
      
Tensione di rottura caratteristica:    ftk = 450 N/mm2 
 
Valore di progetto della resistenza a trazione per 
le verifiche di e/m duttili: 
  fyd = fyk/FC = 278 N/mm2   
      
Valore di progetto della resistenza a trazione per 
le verifiche di e/m fragili: 




ACCIAIO DA PRECOMPRESSIONE 
Tipo Trefoli  
Tensione caratteristica corrispondente alla 
deformazione 0,1%:  
  fp(1)k = 1670 N/mm2 
      
Tensione caratteristica a rottura:   fptk = 1860 N/mm2 
      
Valore di progetto della resistenza a trazione per 
le verifiche di e/m duttili: 
  fpd = fp(1)k/FC = 1237 N/mm2 
      
Valore di progetto della resistenza a trazione per 
le verifiche di e/m fragili: 
  fpd = fp(1)k/(FC· γs) = 1076 N/mm2 
 










L’attuale prassi progettuale delle strutture prefabbricate in questione si basa su di un modello a 
telaio “nudo” dove i pannelli perimetrali di tamponamento vengono considerati solo come masse 
portate, senza alcuna rigidezza. I pannelli di parete vengono collegati alla struttura con attacchi fissi 
dimensionati con un calcolo locale in base alla loro massa per forze d’attacco ortogonali al piano dei 
pannelli stessi. 
Questo approccio però, come documentato nel cap. 1 - La lezione appresa dagli eventi sismici 
recenti, porta i pannelli, così fissati alla struttura, a far parte del sistema resistente condizionandone 
la risposta sismica. La grande rigidezza di questo sistema resistente porta a forze molto maggiori di 
quelle calcolate per il modello a telaio, che è molto più flessibile. Queste forze sono correlate alla 
massa globale degli impalcati e sono inoltre primariamente dirette nel piano della parete. 
Intensità e direzione delle forze non previste portano quindi alla rottura dei collegamenti, lasciando 
a volte il telaio di pilastri e travi praticamente intatto. 
Il vecchio criterio, che consente alle pareti di danneggiarsi, facendo affidamento dopo la loro rottura 
alla struttura portante principale, non può essere ritenuto valido, soprattutto quando la rottura 
implica il crollo di elementi di alcune decine di tonnellate. Il mortale pericolo di questi crolli richiede 
un diverso approccio. Questo discorso vale per tutte le strutture in cemento armato, prefabbricate 
e non (il crollo dei detriti di una grande parete di tamponamento in mattoni rappresenta un pericolo 
altrettanto grave). 
Da queste constatazioni emergono dunque tre possibili soluzioni per il sistema delle pareti di 
chiusura perimetrale, soluzioni che vengono descritte nei loro principi qui nel seguito. 
Una prima soluzione, detta “isostatica”, è quella di pannelli di parete collegati alla struttura con 
vincoli che consentano il libero manifestarsi dei grandi spostamenti attesi per la struttura a telaio 
sotto sisma. Questa soluzione permette di seguire il tradizionale approccio progettuale dell’analisi 
fatta sul modello del solo telaio “nudo”. 
Una seconda soluzione, detta “collaborante”, è quella di pannelli di parete collegati con un sistema 
iperstatico di vincoli fissi che li renda parte integrante del sistema resistente. Questa soluzione  





richiede un approccio progettuale del tutto nuovo con un’analisi fatta su di un modello misto pareti-
telaio.  
Entrambe le soluzioni richiedono lo specifico progetto di nuovi connettori: che siano in grado di 
consentire quei grandi spostamenti della soluzione isostatica e che siano in grado di trasmettere le 
grandi forze previste nella soluzione collaborante. 
Si cita infine una terza soluzione che è stata ipotizzata4 (Figura 5.1): quella di lasciare il progetto delle 
connessioni così com’è nell’attuale prassi, attendendo delle probabili rotture in caso di terremoto, 
ma dotando i pannelli di parete di una seconda linea di difesa costituita da elementari dispositivi 
d’attacco che entrino in funzione in caso di incipiente collasso dei pannelli impedendone la caduta. 
Questa soluzione avrebbe anche il vantaggio di poter essere applicata per l’adeguamento sismico di 










Fig. 5.1 - Esempio Inserimento di cavi anticaduta per pannelli verticali e pannelli d’angolo4. 
 
È necessario in questo caso prestare attenzione alla disposizione dei cavi anti-caduta per evitare di 
forare la sezione trasversale del pannello in corrispondenza dello strato di materiale isolante 
(generalmente polistirolo).  
Nel caso di pannelli orizzontali dovranno disporsi un minimo di 4 cavetti per ogni pannello (2 
superiori e 2 inferiori) e fissare ogni tassello ad un singolo occhiello; il collegamento avviene 
collegando i cavetti ad occhielli posti ai lati dei pilastri adiacenti, con l'avvertenza di lasciare al cavo 
un lasco non superiore a 4/5 cm. 
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Nel caso di pannelli verticali dovranno disporsi un minimo di 2 cavetti per ogni pannello, e fissare 
ogni tassello ad un singolo occhiello; il collegamento avviene collegando i cavetti ad occhielli posti 
all’intradosso o all’estradosso delle travi su cui poggiano, con l'avvertenza di lasciare al cavo un lasco 
non superiore a 4/5 cm. 
Nel caso di pannelli d’angolo dovranno disporsi un minimo di 2 cavetti per ogni pannello (posti nella 
parte alta del pannello), e fissare ogni tassello ad un singolo occhiello; il collegamento avviene 
collegando i cavetti ad occhielli posti nei due pannelli adiacenti, con l'avvertenza di lasciare al cavo 
un lasco non superiore a 4/5 cm. 
 
La sollecitazione nei cavi essendo di carattere impulsivo, è di complessa determinazione e può 
assumere valori anche molto elevati. 
La portanza P di ciascun cavetto può essere dimensionata, in via semplificativa, in modo tale che 
risulti:  
P ≥ γ · Wp/n°cavetti 
dove 
- Wp: peso del singolo pannello;  
- γ: coefficiente amplificativo dinamico che tiene conto degli effetti dinamici (assunto 1,15). 
 
Tutti i tasselli, tanto quelli inseriti nei supporti, tanto quanti quelli inseriti nei pannelli vanno 
dimensionati per una forza pari alla portanza massima del cavetto, amplificata per un opportuno 
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- f = fisso 
- s = scorrevole 
- i = indifferente (fisso o scorrevole) 
- 0 = assente 
TABELLA 1 
 
3.2 Sistema isostatico.  
 
Diversi sistemi di connessioni tra pannelli di parete ed elementi di struttura possono garantire un 
assetto isostatico al pannello stesso. In questa sede ci si limita ad esemplificarne alcuni, riferendoli 
a pannelli verticali e orizzontali ed evidenziando alcuni problemi di pratica progettazione. 
In Figura 5.2 è rappresentato un pannello verticale riferito ad un sistema di assi ortogonali dove 
l’asse x è diretto orizzontalmente nel piano del pannello, l’asse y è diretto ortogonalmente al piano 
del pannello e z è diretto verticalmente parallelamente alla forza di gravità. L’origine del sistema di 
riferimento è posta su di un vertice alla base del pannello. 
Si suppone un sistema di attacco realizzato da quattro connessioni poste ai vertici del pannello, 
indicate in Figura 5.2 rispettivamente con A, B, C e D. 
Si intende che queste connessioni possano vincolare le sole traslazioni senza alcun vincolo sulle 
rotazioni. Con E ed F si intendono gli eventuali collegamenti di giunto con i pannelli contigui. Di 
norma le connessioni A e B sono vincolate alla trave di fondazione, le connessioni C e D sono 











Fig. 5.2 - Schema di collegamento di pannelli verticali per assetto isostatico. 
 
Lo stesso sistema di riferimento è associato in Figura 5.3 ad un pannello orizzontale, per il quale in 
genere le connessioni traslatorie A, B, C e D sono vincolate ai pilastri, mentre con E ed F si intendono 
gli eventuali collegamenti di giunto fra pannelli contigui dove può agire l’incerto effetto dell’attrito 
dovuto al peso dei pannelli sovrapposti. 
  A B C D E F 
x f i s s 0 0 
y f f f f 0 0 
z f f i i 0 0 




- f = fisso 
- s = scorrevole 
- i = indifferente (fisso o scorrevole) 












Fig. 5.3 - Schema di collegamento di pannelli orizzontali per assetto isostatico. 
 
Nelle tabelle 1 e 2 è indicato, rispettivamente per il pannello verticale e per quello orizzontale, 
l’effetto dei vincoli nelle tre direzioni x, y e z prima definite. 
A rigore, per un assetto isostatico nel piano del pannello, i vincoli indifferenti dovrebbero essere 
definiti come vincoli scorrevoli ma, in previsione di trascurabili effetti delle modeste deformazioni 
lineari del pannello stesso, si pensa che possano essere realizzati più semplicemente anche come 
fissi. Quest’ultima opzione resta però da verificarsi per le connessioni C e D del pannello verticale 
perché porta il pannello stesso a contribuire alla portanza verso i carichi verticali applicati dopo 
l’esecuzione delle connessioni stesse. 
Nel piano del pannello verticale (in direzione x) il sistema di connessioni definito nella tabella 1 
garantisce delle traslazioni orizzontali del telaio strutturale indipendenti dal pannello stesso, che 
resta vincolato alla base sulla trave di fondazione provvedendo indipendentemente da sé alla 
propria stabilità (v. Figura 5.4). Nella direzione ortogonale y il pannello resta semplicemente 
appoggiato alle due estremità inferiore e superiore, seguendo senza reazioni il moto vibratorio del 
telaio strutturale sul quale riversa una quota della forza di inerzia dovuta alla sua massa. 
Assumendo per il vincolo indifferente l’opzione costruttivamente più semplice e cioè il vincolo fisso, 
il sistema richiede l’impiego di due tipi di connettori, uno con vincolo totale, l’altro con vincolo 
parziale che lasci libera una delle tre traslazioni con previsione di grandi spostamenti (per es.: ±15 
cm). Da notare che i vincoli di base A e B sulla trave di fondazione non possono essere dei semplici 
appoggi, ma devono essere delle vere e proprie connessioni con efficacia bilaterale. 
 
  A B C D E F 
x f i s s s s 
y f f f f 0 0 
z f f i i 0 0 





Nel piano del pannello orizzontale (in direzione x) il sistema di connessioni definito nella tabella 2 
vincola gli spostamenti dei pannelli stessi a quelli dei punti d’attacco sui pilastri sui quali si riversano 
le forze d’inerzia dovute alle masse dei pannelli (v. Figura 5.4). Affinché il moto avvenga senza 
reazioni, bisogna però che non sorgano significativi attriti sui giunti dei pannelli sovrapposti; e 
questo implica l’interposizione di adeguate inusuali sigillature deformabili. A causa dell’attrito resta 
dunque più difficile per i pannelli orizzontali realizzare un sistema isostatico che non reagisca con la 
struttura. 
Nella direzione ortogonale y i pannelli orizzontali seguono il moto vibratorio dei pilastri senza 









Fig. 5.4 - Schema di collegamento di pannelli verticali (sinistra) e orizzontali (destra) per assetto isostatico. 
 
In Figura 5.5 è riportata un’altra possibile soluzione con assetto isostatico a pendolo delle pareti 
verticali, collegate alla base ed in sommità con singole connessioni poste nella mezzeria dei lati 
orizzontali. Con questo assetto il sistema delle pareti può seguire liberamente il moto della 
copertura, manifestando degli scorrimenti relativi db/h ai bordi dei pannelli contigui con d 
spostamento orizzontale di sommità, b larghezza del pannello ed h altezza della connessione 
superiore. Solo connessioni fisse sono richieste, a meno che non si voglia liberare il vincolo lungo z 
al bordo superiore per non riportare sui pannelli stessi i carichi gravitazionali provenienti 
dall’elemento di copertura ai quali sono collegati. 
Da notare che, nel moto di basculamento attorno al vincolo di base, i pannelli contigui, oltre a 
scorrere tangenzialmente tra loro, si avvicinano di una quantità che, per gli attesi valori dello 
scorrimento di piano, è di un ordine di grandezza inferiore dello spostamento orizzontale di sommità 
ed è facilmente compensata dall’ordinario gioco del giunto. Altrettanto trascurabile resta 
l’abbassamento dell’attacco superiore del pannello. 






Gli attacchi dei pannelli angolari di angolo che, come documentato nel cap. 1 - La lezione appresa 

















































5.3 Sistema collaborante.  
 
Lo stesso sistema di vincoli a pendolo di Figura 5.5 può trasformarsi in un sistema collaborante se si 
aggiungono le connessioni E ed F che impediscano lo scorrimento relativo dei pannelli sui lati di 
giunto (v. Figura 5.6). Per queste connessioni di giunto, possono essere impiegati particolari 









Fig. 5.6 - Schema di collegamento di pannelli verticali per assetto collaborante. 
 
I pannelli verticali sono collegati all’ossatura portante dell’edificio in maniera tale che sia loro 
consentito il libero basculamento a fronte del moto sismico; lungo i bordi verticali si attiva uno 
scorrimento relativo, grazie al quale entra in funzione il meccanismo di dissipazione per attrito. 
Questi dispositivi sono dunque progettati in maniera tale da resistere senza scorrimento alcuno alle 
azioni indotto dal terremoto ricorrente, quale definito dalla normativa per la verifica allo Stato 
Limite di Danno (SLD) ed invece attivarsi, fornendo il loro contributo alla dissipazione energetica 
complessiva, per un terremoto corrispondente allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita (SLV). In 
tal modo con riferimento allo SLD si demanda unicamente ai pannelli di tamponamento il compito 
di fornire la necessaria resistenza alle azioni indotte dal sisma. 
L’assetto ordinario delle connessioni poste sui quattro vertici dei pannelli che li rende collaboranti 
con la struttura vede tutti vincoli traslatori totali e le colonne A, B, C e D delle tabelle 1 e 2 costituite 
da sola lettera f. 
Per pannelli verticali questo assetto è rappresentato in Figura 5.7, dove si notano gli effetti distorsivi 
d’incastro portati sulla trave. 
 















Fig. 5.7 - Schema di collegamento di pannelli verticali per assetto collaborante. 
 
Questi effetti sono evitati se sulla trave si posiziona una sola connessione come indicato in Figura 
5.8. Con questa soluzione i pannelli nel loro piano funzionano come mensole incastrate alla base e 









Fig. 5.8 - Schema di collegamento di pannelli verticali per assetto collaborante. 
 
Analoghe soluzioni si possono avere per pannelli orizzontali: quella con quattro connessioni di Figura 5.9 
di sinistra, che porta effetti distorsivi sui pilastri; quella senza distorsioni di Figura 5.9 di destra, dove 
le connessioni A e B con i pilastri sono sostituite dalle connessioni E con il pannello sottostante. 
Se da un lato la soluzione tecnologica di connessioni totalmente fisse si semplifica, dall’altro lato la 
partecipazione solidale dei pannelli, con la propria rigidezza, alle vicende vibratorie dell’intero 
complesso strutturale porta a grandi forze nelle connessioni. Rispetto ai tipi attualmente in uso 
servono nuovi prodotti con capacità potenziate. Naturalmente non è il solo connettore metallico a 
dover essere rinnovato, ma anche la parte in calcestruzzo di pannello interessata dall’attacco, che 
dovrà resistere senza precoci rotture.  






E non è soltanto il calcolo delle connessioni a dover essere aggiornato, ma anche quello del 











Fig. 5.9 Schema di collegamento di pannelli orizzontali per assetto collaborante. 
 
Comunque il dimensionamento delle connessioni dovrà essere fatto caso per caso sulla base di 
un’analisi globale del complesso strutturale, quantificando la distribuzione delle forze e degli 
spostamenti. Avendo a che fare con una rigidezza strutturale molto maggiore, si attendono piccoli 
spostamenti e verifiche di stato limite di esercizio (limitazione del danno) facilmente soddisfatte. Si 
attendono invece verifiche di resistenza e duttilità allo stato limite ultimo (di non collasso o 
salvaguardia della vita), molto più complesse e rivolte più alle pareti che ai pilastri. 
Si dovranno quantificare le capacità di resistenza e di deformazione plastica dei pannelli per azioni 
applicate nel loro piano. In previsione di connessioni poco duttili, si dovrà eventualmente impostare 
e sperimentare un calcolo di gerarchia delle resistenze per il sovradimensionamento delle 
connessioni stesse in rapporto alla resistenza ultima dei pannelli nel loro tipico assetto strutturale. 
E a valle di questi studi si dovrà anche quantificare il valore del coefficiente di struttura q da 
attribuire a questo sistema costruttivo, che sembra non assimilabile al sistema definito “a pareti” 











3.4 Progettazione agli Stati limite. 
 
Alla luce delle considerazioni esposte nei paragrafi precedenti, le verifiche da condurre sui pannelli 
di tamponamento vanno differenziate in relazione all’approccio utilizzato, isostatico o collaborante.  
 
 
3.4.1 Assetto isostatico. 
 
Nel caso di assetto isostatico, i pannelli di tamponamento sono da considerarsi “elementi non 
strutturali” ovvero, elementi la cui rigidezza e resistenza viene ignorata nell’analisi della risposta 
della struttura, tali elementi devono essere verificati, insieme ai loro collegamenti con la struttura, 
per l'azione sismica corrispondente a ciascuno degli stati limite considerati. Come indicato nel § 
7.2.3 delle NTC 2008, “Criteri di progettazione di elementi strutturali secondari ed elementi non 
strutturali“, gli effetti dell’azione sismica sugli elementi costruttivi senza funzione strutturale 








- Fa: forza sismica orizzontale agente al centro di massa dell’elemento non strutturale; 
- Wa: peso dell’elemento; 
- Sa: accelerazione massima, adimensionalizzata rispetto a quella di gravità, che l’elemento 
strutturale subisce durante il sisma e corrisponde allo stato limite in esame; 
- qa: fattore di struttura dell’elemento. 
In assenza di specifiche determinazioni, per qa si assumere il valore 2. 
In mancanza di analisi più accurate Sa può essere calcolato nel seguente modo:  
 
Sa = α · S · [3· 
(1 + z/H)
1+(1−Ta/T1)2
 – 0,5] 
 
 






- α: rapporto tra l’accelerazione massima del terreno ag su sottosuolo tipo A da considerare 
nello stato limite in esame e l’accelerazione di gravità g; 
- S: coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni topografiche; 
- Ta: periodo fondamentale di vibrazione dell’elemento non strutturale; 
- T1: periodo fondamentale di vibrazione della costruzione nella direzione considerata; 
- Z: quota del baricentro dell’elemento non strutturale misurata a partire dal piano di 
fondazione; 
- H: l’altezza della costruzione misurata a partire dal piano di fondazione 
 
Per le strutture con isolamento sismico si assume sempre Z = 0. 
Il valore del coefficiente sismico Sa non può essere assunto minore di a · S. 
 
Il periodo fondamentale di vibrazione Ta del pannello può essere calcolato in modo approssimato, 
assimilando il pannello ad una trave semplicemente appoggiata soggetta ad un carico concentrato 
applicato in mezzeria dell’elemento: 
Ta = 2π√(Ma/Ka) 
dove                                                                                                                                                
Ma: massa del pannello; 
Ka: rigidezza del pannello (assunta pari a 48E·J/h3) 
Essendo 
E: modulo elastico del materiale che costituisce il pannello;  
J: il momento d’inerzia pari a (h · s3)/12 (con s spessore del pannello); 
h: altezza del pannello. 
Noto il valore della forza Fa occorre quindi procedere alla verifica di resistenza del pannello 
(considerando generalmente il pannello in semplice appoggio), verificando che Mrd ≥ Msd, e dei 









ag/g = 0,25 e S = 1,33 (terreno tipo C) 
Ta = 0,25 s (periodo proprio elemento) 
T1 = 1,30 s (periodo fondamentale telaio) 
Wa = 3,20 kN/mq 
qa = 2,00 
 E 
Ipotesi 
ag/g = 0,25 e S = 1,33 (terreno tipo C) 
Ta = 0,25 s (periodo proprio elemento) 
T1 = 0,30 s (periodo fondamentale telaio) 
Wa = 3,20 kN/mq 












Fig. 5.10 - Esempio verifica di resistenza di pannelli con assetto isostatico. 
Z/H = 1,00 => Fa = 1,67 kN/mq 
Z/H = 0,75 => Fa = 1,42 kN/mq 
Z/H = 0,50 => Fa = 1,18 kN/mq 
Z/H = 0,25 => Fa = 0,94 kN/mq 
 
 








Fig. 5.11 - Esempio verifica di resistenza di pannelli con assetto isostatico. 
Z/H = 1,00 => Fa = 2,84 kN/mq 
Z/H = 0,75 => Fa = 2,45 kN/mq 
Z/H = 0,50 => Fa = 2,06 kN/mq 
Z/H = 0,25 => Fa = 1,67 kN/mq 
 
Si osserva quindi che, i pannelli delle file superiori sono quelli più sollecitati inoltre le sollecitazioni 
nei pannelli aumentano all’aumentare della rigidezza della struttura e quindi al diminuire del 
periodo T1. 




In ogni caso μd ≤ 5q – 4 
 
 
Oltre alla verifica di resistenza del pannello e dei suoi collegamenti occorre condurre un ulteriore 
verifica che riguarda la compatibilità geometrica degli spostamenti dei collegamenti. 
Il procedimento prevede di andare a determinare gli spostamenti di tali punti in combinazione 
sismica9: 
G1 + G2 + P + E + ∑J Ѱ2J · QkJ  









Fig. 5.12 - Configurazione per la verifica di compatibilità geometrica dei collegamenti. 
 
Per pannelli che presentano un solo attacco per lato sarà sufficiente andare a determinare il loro 
spostamento massimo in valore assoluto. 
Gli spostamenti così calcolati dovranno essere presi con segno ± al fine di calcolare l’asolatura del 
collegamento, per tenere in considerazione la variabilità del moto sismico. 
Gli spostamenti dE sotto l’azione sismica di progetto allo SLV si ottengono moltiplicando per il fattore 
μd i valori dEe degli spostamenti relativi precedentemente calcolati (ottenuti da analisi lineare, 
dinamica o statica) secondo l’espressione seguente9: 
dE = ± μd · dEe 
μd = q                                             [T1 ≥ TC] 




                                                          
9 Norme tecniche per le costruzioni, Decreto Ministeriale del 14 gennaio 2008. 





3.4.2 Assetto collaborante. 
 
Nel caso di assetto collaborante dei pannelli, le verifiche lato pannello e lato collegamento vanno 
condotte sempre in termini di resistenza. 
Occorre sottolineare che, nel caso si scelga di rendere i pannelli di tamponamento parte integrante 
del sistema resistente e si voglia far affidamento anche sulla loro capacità di dissipare energia 
sismica, sarà necessario andare ad effettuare un analisi non lineare, statica o dinamica, che tenga in 
considerazione cioè le non linearità meccaniche dei materiali.  
Nel caso in cui invece si preveda che i collegamenti rimangano in campo elastico anche allo Stato 
Limite Ultimo, potranno essere condotte analisi lineari, statiche o dinamiche. 
La verifica consiste quindi nell’andare a verificare che le sollecitazioni ricavate dall’analisi siano 




























Il presente lavoro vuole dare un’indicazione sull’ordine di grandezza degli spostamenti e delle forze 
coinvolte nella progettazione delle connessioni delle due soluzioni costruttive rispettivamente con:  
- Assetto isostatico dei vincoli dei pannelli. 
       I pannelli di parete sono collegati alla struttura con vincoli che consentano il libero  
       manifestarsi degli spostamenti della struttura; i pannelli, nel complesso strutturale    
       soggetto all’azione sismica, si riducano a semplici masse senza rigidezza; 
- Assetto collaborante dei vincoli dei pannelli. 
        I pannelli di parete sono collegati alla struttura con un sistema iperstatico di vincoli  
        fissi che li rende parte integrante del sistema resistente. 
Conducendo un analisi dinamica lineare sul fabbricato oggetto di studio, viene proposto un esempio 
di progettazione basata sui due approcci; ai fini della progettazione delle connessioni vengono 
esaminati i valori massimi dei parametri di comportamento che sono per l’assetto isostatico di 
vincoli gli spostamenti orizzontali relativi tra struttura e pannelli in corrispondenza delle loro 
connessioni, per l’assetto collaborante di vincoli le componenti orizzontali e verticali delle forze 
trasmesse tra struttura e pannelli in corrispondenza dei loro vincoli; vengono inoltre messi a 
confronto per i due assetti alcuni parametri di rilievo quali: spostamento massimo della struttura, 















5.5.2 Analisi dell’edificio. 
 
5.5.2.1 Descrizione del modello. 
 
Il modello utilizzato nell’analisi strutturale è di tipo spaziale, implementato con l’utilizzo del software 
SAP2000 (v. Figura 5.14 pag.78). 
Tutti gli elementi vengono definiti attraverso la loro linea d’asse e modellati come elementi Frame. 
La struttura viene vincolata alla base attraverso vincoli d’incastro perfetto, le travi sono collegate ai 
pilastri con vincoli cerniera sia nel piano della falda che in quello ortogonale; i tegoli sono collegati 
alle travi con vincoli di incastro nel piano della falda e con vincoli cerniera nel piano ortogonale; i 
canali di gronda sono vincolati alla struttura con vincoli a cerniera in entrambi i piani. 
I pannelli di tamponamento prefabbricati in calcestruzzo sono stati modellati come elementi Shell 
Thin, aventi cioè comportamento a piastra sottile che trascura la deformabilità di taglio trasversale; 
sono collegati alla struttura in quattro punti (v. Figura 5.13): i due collegamenti inferiori di ogni 
pannello sono costituiti da cerniere sferiche (A e C), mentre in sommità sono collegati alla struttura 
con due elementi Link (B e D), la cui rigidezza viene assunta di volta in volta molto bassa o molto 
elevata al fine di analizzare l’assieme strutturale nei due casi prima citati e cioè di assetto isostatico 









Fig. 5.13 - Modello strutturale – Schema dei collegamenti. 







Il piano di copertura, data l’assenza di una soletta collaborante, viene considerato come 
deformabile; per tale motivo, gli effetti dell’eccentricità accidentale, così come definiti nel § 7.2.6 
delle NTC 2008 - Criteri di modellazione della struttura e azione sismica, sono considerati applicando 








Fig. 5.14 - Modello strutturale (Elaborato con il software SAP2000). 
In questa analisi, al fine di poter confrontare i parametri modali dei due assetti, si è ritenuto 
opportuno collegare i pilastri rompitratta del lato nord alla struttura (Figura 5.14, pilastri A e B), al 
fine di evitare modi di vibrare indipendenti dei pannelli ad essi collegati. 
Per maggiori dettagli sulle caratteristiche geometriche e meccaniche degli elementi nonché sullo 
schema architettonico e strutturale del caso studio, si consulti il cap. 4. 
 
5.5.2.2 Definizione dell’azione sismica. 
 
L’azione sismica che è stata applicata alla struttura è la stessa di quella descritta nel cap. 6.2, 
Definizione dell’azione sismica, relativa allo SLV, alla quale si rimanda per maggiori dettagli; vengono 
comunque descritti brevemente in questa sede i parametri di riferimento che sono: 
- accelerazione di picco al suolo: ag = 0,153g 
- suolo di categoria: C 
- S = SS · ST = 1,467 
- fattore di struttura assunto: q = 1,5 





Determinazione effetti eccentricità accidentale. 
LX = 41,3m       eX = 2,065m 
LY = 32,94m     eY= 1,647m 
Per valutare gli effetti dell’eccentricità accidentale, vengono condotte due analisi statiche lineari 
distinte per i due assetti. 
Si procede quindi ora al calcolo di tali forze di piano per l’assetto isostatico di pareti. 
I modi di vibrare principali della struttura nelle direzioni ortogonali X e Y: 
T1x = 1,107 s (massa partecipante 86,13%) 
T1y = 1,054 s (massa partecipante 86,56%) 
TC = 0,441 s ≤ T1x, T1y ≤ TD = 2,212 s 
Le ordinate spettrali nelle rispettive direzioni: 
Sd(T1) = ag · S ·η· Fo ·(TC/T)  [per TC ≤ T ≤ TD ] 
X: Sd(T1x) = 0,153 · 1,467 · 0,667 · 2,540 · (0,441/1,107) = 0,151g 
Y: Sd(T1y) = 0,153 · 1,467 · 0,667 · 2,540 · (0,441/1,054) = 0,159g 
 






W: peso simica complessivo della struttura 
W = 6251 kN (si veda Prospetto 6.1 pag. 90) 
λ= 1 (per T1 ≤ 2TC) 
 
La forza indotta dal sisma nella direzione: 
X: FX = 0,151 · 6251= 934 kN 
Y: FY = 0,159 · 6251= 994 kN 
I momenti torcenti prodotti valgono rispettivamente: 
MTX = FX · eY = 934 · 1,647 = 1538 kNm 
MTY = FY · eX = 994 · 2,065 = 2053 kNm 





Si procede quindi ora al calcolo di tali forze di piano per l’assetto collaborante di pareti. 
I modi di vibrare principali della struttura nelle direzioni ortogonali X e Y: 
T1x = 0,40 s (massa partecipante 63,32%) 
T1y = 0,77 s (massa partecipante 64,67%) 
TB = 0,147 s ≤ T1x ≤ TC = 0,441 s 
TC = 0,441 s ≤ T1y ≤ TD = 2,212 s 
Le ordinate spettrali nelle rispettive direzioni: 
Sd(T1x) = ag · S ·η· Fo               [per TB ≤ T ≤ TC ] 
Sd(T1y) = ag · S ·η· Fo ·(TC/T)  [per TC ≤ T ≤ TD ] 
 
X: Sd(T1x) = 0,153 · 1,467 · 0,667 · 2,540 = 0,38g 
Y: Sd(T1y) = 0,153 · 1,467 · 0,667 · 2,540 · (0,441/0,77) = 0,22g 






W: peso simica complessivo della struttura 
W = 6251 kN (si veda Prospetto 6.1 pag. 90) 
λ= 1 (per T1 ≤ 2TC) 
 
La forza indotta dal sisma nella direzione: 
X: FX = 0,38 · 6251= 2375 kN 
Y: FY = 0,22 · 6251= 1375 kN 
I momenti torcenti prodotti valgono rispettivamente: 
MTX = FX · eY = 2375 · 1,647 = 3912 kNm 
MTY = FY · eX = 1375 · 2,065 = 2839 kNm 
Si riporta nel seguito (v. Figura 5.15 e 5.16) la distribuzione di forze equivalenti ai momenti torcenti 
nelle direzioni ±X e ±Y applicate alla sommità dei pilastri. 

































Fig. 5.16 - Distribuzione di forze equivalenti al momento torcente MTX. 





Il sistema equivalente di forze ai momenti torcenti per ciascuna direzione viene determinato 











TABLE: MOMENTI TORCENTI – ASSETTO ISOSTETICO DI PARETI 
PILATRO x y x2 y2 Fex Fey Fex·y Fex·y 
[Text] [m] [m] [m2] [m2] [kN] [kN] [kNm] [kNm] 
P1 21,88 16,5 478,52 272,25 7,46 9,02 123,04 197,4 
P2 13,13 16,5 172,27 272,25 7,46 5,42 123,04 71,07 
P3 4,38 16,5 19,14 272,25 7,46 1,81 123,04 7,90 
P4 4,38 16,5 19,14 272,25 7,46 1,81 123,04 7,90 
P5 13,13 16,5 172,27 272,25 7,46 5,42 123,04 71,07 
P6 21,88 16,5 478,52 272,25 7,46 9,02 123,04 197,40 
P7 21,88 0 478,52 0,00 / 9,02 / 197,40 
P8 13,13 0 172,27 0,00 / 5,42 / 71,07 
P9 4,38 0 19,14 0,00 / 1,81 / 7,90 
P10 4,38 0 19,14 0,00 / 1,81 / 7,90 
P11 13,13 0 172,27 0,00 / 5,42 / 71,07 
P12 21,88 0 478,52 0,00 / 9,02 / 197,40 
P13 21,88 16,5 478,52 272,25 7,46 9,02 123,04 197,40 
P14 13,13 16,5 172,27 272,25 7,46 5,42 123,04 71,07 
P15 4,38 16,5 19,14 272,25 7,46 1,81 123,04 7,90 
P16 4,38 16,5 19,14 272,25 7,46 1,81 123,04 7,90 
P17 13,13 16,5 172,27 272,25 7,46 5,42 123,04 71,07 
P18 21,88 16,5 478,52 272,25 7,46 9,02 123,04 197,40 
PA 21,88 8,25 478,52 68,06 3,73 9,02 30,76 197,40 
PB 21,88 8,25 478,52 68,06 3,73 9,02 30,76 197,40 















TABLE: MOMENTI TORCENTI – ASSETTO COLLABORANTE DI PARETI 
PILATRO x y x2 y2 Fex Fey Fex·y Fex·y 
[Text] [m] [m] [m2] [m2] [kN] [kN] [kNm] [kNm] 
P1 21,88 16,5 478,52 272,25 13,77 17,20 227,12 376,15 
P2 13,13 16,5 172,27 272,25 13,77 10,32 227,12 135,42 
P3 4,38 16,5 19,14 272,25 13,77 3,44 227,12 15,05 
P4 4,38 16,5 19,14 272,25 13,77 3,44 227,12 15,05 
P5 13,13 16,5 172,27 272,25 13,77 10,32 227,12 135,42 
P6 21,88 16,5 478,52 272,25 13,77 17,20 227,12 376,15 
P7 21,88 0 478,52 0,00 / 17,20 / 376,15 
P8 13,13 0 172,27 0,00 / 10,32 / 135,42 
P9 4,38 0 19,14 0,00 / 3,44 / 15,05 
P10 4,38 0 19,14 0,00 / 3,44 / 15,05 
P11 13,13 0 172,27 0,00 / 10,32 / 135,42 
P12 21,88 0 478,52 0,00 / 17,20 / 376,15 
P13 21,88 16,5 478,52 272,25 13,77 17,20 227,12 376,15 
P14 13,13 16,5 172,27 272,25 13,77 10,32 227,12 135,42 
P15 4,38 16,5 19,14 272,25 13,77 3,44 227,12 15,05 
P16 4,38 16,5 19,14 272,25 13,77 3,44 227,12 15,05 
P17 13,13 16,5 172,27 272,25 13,77 10,32 227,12 135,42 
P18 21,88 16,5 478,52 272,25 13,77 17,20 227,12 376,15 
PA 21,88 8,25 478,52 68,06 6,88 17,20 56,78 376,15 
PB 21,88 8,25 478,52 68,06 6,88 17,20 56,78 376,15 















Fig. 5.17 - 1° modo di vibrare – Traslazione lungo x 
( T = 1,07 s, M%x = 86,13%, M%y = 0,00%, M%z = 0,00%) 
Fig. 5.19 - 2° modo di vibrare – Traslazione lungo y 
( T = 1,054 s, M%x = 0,00%, M%y = 86,56%, M%z = 0,00%) 
Fig. 5.18 - 1° modo di vibrare – Traslazione lungo y 
( T = 0,77 s, M%x = 0,00%, M%y = 64,67%, M%z = 0,00%) 
Fig. 5.20 -  2° modo di vibrare – Traslazione lungo x 
( T = 0,40 s, M%x = 63,32%, M%y = 0,00%, M%z = 0,00%) 
Assetto isostatico Assetto collaborante 
 
3.5.2.3 Risultati dell’analisi. 
 
Nelle figure seguenti sono riportati i primi 3 modi di vibrare per i due assetti di pareti, nella colonna 
di sinistra quelli del sistema isostatico di vincoli, nella colonna di destra quelli del sistema 
collaborante di vincoli. Per il sistema isostatico, i modi sono ovviamente quelli classici di una 
struttura a telaio: i primi due corrispondenti a traslazioni pure lungo x e lungo y, con periodi propri 
rispettivamente di 1,07 s e 1,05 s (tipici delle strutture di questo tipo), il terzo corrispondente ad 
una rotazione torsionale pura con periodo proprio di 0,86 s. Per il sistema collaborante di vincoli si 
hanno modi del tutto simili per i primi due modi, ma con periodi propri nettamente inferiori (0,77 s 
lungo y, 0,40 s lungo x) a causa della rigidezza molto maggiore della struttura a telaio-parete. Il terzo 

























Fig. 5.21 - 3° modo di vibrare – Torsionale 
( T = 0,865 s, M%x = 0,00%, M%y = 1,10%, M%z = 0,00%) 
Fig. 5.22 -  3° modo di vibrare – Traslazione lungo z 
( T = 0,315 s, M%x = 0,00%, M%y = 0,00%, M%z = 30,54%) 














Nel Prospetto 5.4 di pag. 56 sono riportati i parametri di comportamento che sono per l’assetto 
isostatico di vincoli gli spostamenti orizzontali relativi tra struttura e pannelli in corrispondenza delle 
loro connessioni, per l’assetto collaborante di vincoli le componenti orizzontali e verticali delle forze 
trasmesse tra struttura e pannelli in corrispondenza dei loro vincoli assieme ad alcuni altri 
rappresentativi del comportamento complessivo della struttura.  
Si ricorda che il calcolo delle deformazioni e degli sforzi è stato fatto attraverso un’analisi dinamica 
modale con comportamento elastico lineare degli elementi e con spettro di risposta ridotto del 
fattore di struttura q = 1,5 per un’accelerazione di picco al suolo pari a ag = 0,153g corrispondente 
allo Stato limite ultimo di non collasso (o di salvaguardia delle vita). I valori degli spostamenti così 
calcolati sono stati dunque amplificati di q = 1,5 per tener conto del comportamento elasto-plastico 
non lineare. 
Come si evince dalle tabelle il massimo scorrimento tra struttura e pannelli per l’assetto isostatico 
delle connessioni è stato di ± 2,2 cm in corrispondenza dei collegamenti C-D. La massima forza 
trasmessa tra struttura e pannelli per l’assetto collaborante delle connessioni è stata di ± 29,9 ton 
(ottenuta come somma vettoriale della componente orizzontale H e di quella verticale V), ottenuta 
nel collegamento C. 
Gli altri dati delle tabelle si riferiscono agli sforzi massimi (taglio e momento) al piede dei pilastri e 
allo spostamento massimo della struttura. 





SISMA X - long. 
PANNELLI ISOSTATICI PANNELLI COLLABORANTI 
± SLVX ± 0,3·SLVY ± SLV_EX ± 0,3· SLV_EY 















27 · 1,5  = 40 mm 11 · 1,5 = 17 mm 





206 kN         





 (z = 0,0 m) 
152 kNm     
(z = 5,6 m) 
 
SISMA Y - trasv. 
PANNELLI ISOSTATICI PANNELLI COLLABORANTI 
± SLVY ± 0,3·SLVX ± SLV_EY ± 0,3· SLV_EX 















27,1 · 1,5 = 41 mm 20,1 · 1,5 = 30,2 mm 





155 kN         





 (z = 0,0 m) 
237 kNm     
 (z = 0,0 m) 
 
Prospetto 5.4 





Come si evince dalle tabelle riportate nel Prospetto 5.4, in direzione longitudinale il sistema 
collaborante in pratica dimezza lo spostamento della struttura mentre in direzione trasversale, dove 
sussiste la asimmetria dei pannelli, gli effetti torsionali riducono l’effetto di irrigidimento con uno 
spostamento massimo pari a 2/3 di quello calcolato con l’assetto isostatico dei vincoli; per tale 
motivo inoltre, sul lato libero i pilastri non hanno alcuna significativa riduzione degli sforzi, con valori 
del momento paragonabili per i due assetti. 
Infine, si osservano elevati valori dello sforzo di taglio nel caso dell’assetto collaborante in 
corrispondenza della fascia in cui sono presenti le finestre a nastro; ciò è dovuto alla suddivisione 
dei tamponamenti; tale configurazione produce una forte distorsione nei pilastri, che si traduce in 










CAPITOLO 6: ANALISI DINAMICA LINEARE. 
 
6.1 Modellazione della struttura. 
 
Il modello utilizzato nell’analisi strutturale è di tipo spaziale, implementato con l’utilizzo del software 
SAP2000 (Figura 6.1). 
Tutti gli elementi vengono definiti attraverso la loro linea d’asse e modellati come elementi Frame. 
La struttura viene vincolata alla base mediante vincoli d’incastro perfetto, tenendo in 
considerazione gli spostamenti relativi del terreno di fondazione sul piano orizzontale dovuti alla 
presenza di fondazioni isolate attraverso una procedura semplificata, calcolando dapprima lo 
spostamento relativo tra le fondazioni, come specificato nel § 3.2.5.2 delle NTC 2008-  Spostamento 
assoluto e relativo del terreno, e quindi applicando in sommità a ciascun pilastro la forza necessaria 
a produrre metà dello spostamento relativo. 
I pannelli di tamponamento prefabbricati in calcestruzzo sono stati presi in considerazione solo 
come masse partecipanti all’evento sismico, applicate in corrispondenza dei punti di collegamento 
alla struttura portante (pilastri), trascurando in questa analisi il loro contributo irrigidente. 
Il piano di copertura, data l’assenza di una soletta collaborante, viene considerato come 
deformabile; per tale motivo, gli effetti dell’eccentricità accidentale, così come definiti nel § 7.2.6 
delle NTC 2008 -  Criteri di modellazione della struttura e azione sismica, sono considerati applicando 








Fig. 6.1 - Modello strutturale (Elaborato con il software SAP2000).  





Schemi di vincolo. 
 
Si riportano nel seguito gli schemi di vincolo utilizzati nella modellazione della struttura: 
 
Tegoli: incastrati nel piano della falda, incernierati nel piano ortogonale; 
Travi: incernierate nel piano della falda ed in quello ortogonale; 
Canali: incernierati nel piano della falda ed in quello ortogonale; 
Pilastri: incastrati alla base e incernierati alle travi nel piano della falda ed in quello ortogonale. 
  





6.2 Definizione dell’azione sismica. 
 
6.2.1 Definizione dei pesi sismici. 
Ai fini della determinazione degli effetti indotti dall’azione sismica sulla struttura, viene riportato il 
calcolo delle masse associate ai seguenti carichi gravitazionali: 
W = G1 + G2 + ∑Ѱ2j·Qk 
 
TABLE: PESI SISMICI 
ELEMENTO lung. 
  
sez. (larg.)* n° peso massa 
[Text] [m] [m2 (m)*] [Unitless] [N/m3 (N/m2)*] [kN] 
LASTRE* 41,58 32,94 1 294,3 403,09 
TEGOLI 41,58 0,1844 12 25000 2300,21 
CANALI 41,58 0,1212 3 25000 377,96 
      
ELEMENTO lato altezza n° peso massa 
[Text] [m2] [m] [Unitless] [N/m3] [kN] 
Pialstri 0,45 3,31 18 25000 301,62 
      
ELEMENTO sez. media luce n° peso massa 
[Text] [m2] [m] [Unitless] [N/m3] [kN] 
TRAVI 0,2133 16,48 12 25000 1054,56 
      
ELEMENTO sez. area area fin. peso massa 
[Text] [m] [m2] [m2] [N/m3] [kN] 
TAMPONAMENTI N  0,18 103 41 25000 279,00 
TAMPONAMENTI S  (Non collegati alla struttura) 
TAMPONAMENTI O  0,18 259 84 25000 787,50 
TAMPONAMENTI E  0,18 237 71 25000 747,00 
      




Il carico accidentale e il carico neve non vengono presi in considerazione in quanto in copertura i 
relativi Ѱ2j = 0. 
Si osserva che le masse dei pannelli inferiori non contribuiscono ad incrementare il peso totale della 
struttura in quanto poggiano direttamente sul terreno; per tale motivo la loro massa viene 
considerata al 50%, come per i pilastri. 





6.2.2 Determinazione dello spettro di progetto per lo Stato Limite di Salvaguardia (SLV). 
 
Si riportato di seguito i valori di input utilizzati per determinare lo spettro di risposta elastico (v. 
Prospetto 6.2 pag. 92): 
- Comune: Correggio (RE); 
- Vita nominale della costruzione: 50 anni; 
- Classe d’uso della costruzione: II; 
- Coefficiente d’uso della costruzione CU: 1; 
- Categoria di sottosuolo: C; 
- Categoria topografica: T1; 
- Costruzione regolare in altezza; 
- Stato Limite considerato: SLV 
- Fattore di struttura q: 1,5 (valore consigliato nelle linee guida Reluis: Linee di indirizzo per 
interventi locali e globali su edifici industriali monopiano …). 
VR = VN · Cu = 50 · 1,0 = 50 anni                                              Vita di riferimento della costruzione 
Per la categoria del sottosuolo C: 
1,00 ≤ Ss = 1,70 – 0,6 · Fo · 
"

 = 2,540 ≤ 1,50                       Coefficiente di amplificazione stratigrafica 
Cc= 1,05 · (Tc*)-0,33 = 1,610 
Per la categoria topografica T1: 
ST = 1,0                                                                                        Coefficiente di amplificazione topografica 
S = SS · ST = 0,1467 
La probabilità di superamento nel periodo VR: 
SLV --- PVR = 10% 




 = 475 anni 
Ƞ = 1/q = 0,667 
TC = CC · TC* = 0,441 s 
TB = TC/3 = 0,147 s 
TD = 4,0 · 
"

 + 1,6 = 2,212 s 





TABLE: PUNTI DELLO SPETTRO  
 
TABLE: PARAMETRI 
T Se(T)  
 
INDIPENDENTI 
[sec] g  
 
Stato Limite SLV 
0 0,224  
 
ag 0,153 g 
0,147 0,38 TB  Fo 2,540 
0,441 0,38 TC  Tc* 0,272 s 
0,525 0,319  
 
Ss 1,467 
0,609 0,275  
 
Cc 1,610 
0,694 0,241  
 
St 1,000 
0,778 0,215  
 
q 1,500 
0,862 0,194  
   
0,947 0,177  
 
DIPENDENTI 
1,031 0,162  
 
Stato Limite SLV 
1,115 0,15  
 
S 1,467 
1,2 0,14  
 
ƞ 0,667 
1,284 0,13  
 
TB 0,147 s 
1,368 0,122  
 
TC 0,441 s 
1,453 0,115  
 
TD 2,212 s 
1,537 0,109  
 
  
1,621 0,103  
 
  
1,706 0,098  
   
1,79 0,094  
   
1,874 0,089  
   
1,959 0,085  
   
2,043 0,082  
   
2,127 0,079  
   
2,212 0,076 TD    
2,297 0,07  
   
2,382 0,065  
   
2,467 0,061  
 
  
2,552 0,057  
   
2,638 0,053  
   
2,723 0,05  
   
2,808 0,047  
   
2,893 0,044  
   
2,978 0,042  
   
3,063 0,039  
   
3,148 0,037  
   
3,234 0,035  
   
3,319 0,034  
   
3,404 0,032  
   
3,489 0,031  
   
3,574 0,031  
   
3,659 0,031  
   
3,745 0,031  
   
3,83 0,031  
   
3,915 0,031  
   
4 0,031  
















Spettro di risposta (comp. orizzontale) : SLV
Espressioni dello Spettro di risposta: 
Se(T) = ag · S ·ƞ · Fo ·[T/TB + 1/(ƞ·Fo) · (1 – T/TB)]       [0 ≤ T ≤ TB] 
Se (T) = ag · S ·ƞ · Fo                                                      [TB ≤ T ≤ TC] 
Se (T) = ag · S ·ƞ · Fo · (TC/T)                                          [TC ≤ T ≤ TD] 
Se(T) = ag · S ·ƞ · Fo · [(TC · TC)/T]                                  [TC ≤ T ≤ TD] 





Definito lo spettro di progetto per lo Stato limite di Salvaguardia della Vita (SLV), attraverso il 
programma di calcolo strutturale SAP2000 sono stati definiti due casi di carico SLVX E SLVY, 
corrispondenti alle due direzioni ortogonali ±X ed ±Y. 
 
6.2.3 Determinazione effetti eccentricità accidentale. 
 
In accordo con il § 7.2.6 delle NTC 2008 “Criteri di modellazione della struttura e azione sismica”: 
                                                                                   e = 0,05 L                               eccentricità accidentale 
 funzione della dimensione della costruzione nella direzione considerata:  
 LX = 41,3m       eX = 2,065m 











Fig.6.2 - Valutazione degli effetti dell’eccentricità accidentale. 
Per valutare gli effetti dell’eccentricità accidentale viene condotta un’analisi statica lineare al fine di 
valutare le forze sismiche da applicare ai pilastri non potendo considerare il piano di copertura come 
infinitamente rigido, gli effetti dell’eccentricità accidentale sono valutati applicando un sistema 
equivalente di forze ai momenti torcenti. 





Si procede quindi ora a calcolare tali forze di piano. 
I modi di vibrare principali della struttura nelle direzioni ortogonali X e Y: 
T1x = 1,139 s (massa partecipante 94%) 
T1y = 1,086 s (massa partecipante 90%) 
TC = 0,441 s ≤ T1x, T1y ≤ TD = 2,212 s 
Le ordinate spettrali nelle rispettive direzioni: 
Sd(T1) = ag · S ·η· Fo ·(TC/T)  [per TC ≤ T ≤ TD ] 
X: Sd(T1x) = 0,153 · 1,467 · 0,667 · 2,540 · (0,441/1,139) = 0,147g 
Y: Sd(T1y) = 0,153 · 1,467 · 0,667 · 2,540 · (0,441/1,086) = 0,154g 
 






W: peso simica complessivo della struttura 
W = 6251 kN (si veda Prospetto 6.1 pag. 90) 
λ= 1 (per T1 ≤ 2TC) 
 
La forza indotta dal sisma nella direzione: 
X: FX = 0,147 · 6251= 919 kN 
Y: FY = 0,154 · 6251= 963 kN 
I momenti torcenti prodotti valgono rispettivamente: 
MTX = FX · eY = 919 · 1,647 = 1514 kNm 
MTY = FY · eX = 963 · 2,065 = 1986 kNm 
 
Si riporta nel seguito la distribuzione di forze equivalenti ai momenti torcenti nelle direzioni ±X e ±Y 
applicate alla sommità dei pilastri (v. Figura 6.3 3 6.4 pag. 95). 
 

































Fig. 6.4 - Distribuzione di forze equivalenti al momento torcente MTX. 





Il sistema equivalente di forze ai momenti torcenti per ciascuna direzione viene determinato 











TABLE: MOMENTI TORCENTI 
PILATRO x y x2 y2 Fex Fey Fex·y Fex·y 
[Text] [m] [m] [m2] [m2] [kN] [kN] [kNm] [kNm] 
P1 21,88 16,5 478,52 272,25 7,65 10,81 126,17 236,43 
P2 13,13 16,5 172,27 272,25 7,65 6,49 126,17 85,11 
P3 4,38 16,5 19,14 272,25 7,65 2,16 126,17 9,46 
P4 4,38 16,5 19,14 272,25 7,65 2,16 126,17 9,46 
P5 13,13 16,5 172,27 272,25 7,65 6,49 126,17 85,11 
P6 21,88 16,5 478,52 272,25 7,65 10,81 126,17 236,43 
P7 21,88 0 478,52 0,00 / 10,81 / 236,43 
P8 13,13 0 172,27 0,00 / 6,49 / 85,11 
P9 4,38 0 19,14 0,00 / 2,16 / 9,46 
P10 4,38 0 19,14 0,00 / 2,16 / 9,46 
P11 13,13 0 172,27 0,00 / 6,49 / 85,11 
P12 21,88 0 478,52 0,00 / 10,81 / 236,43 
P13 21,88 16,5 478,52 272,25 7,65 10,81 126,17 236,43 
P14 13,13 16,5 172,27 272,25 7,65 6,49 126,17 85,11 
P15 4,38 16,5 19,14 272,25 7,65 2,16 126,17 9,46 
P16 4,38 16,5 19,14 272,25 7,65 2,16 126,17 9,46 
P17 13,13 16,5 172,27 272,25 7,65 6,49 126,17 85,11 
P18 21,88 16,5 478,52 272,25 7,65 10,81 126,17 236,43 




I pilastri A e B non vengono presi in considerazione in questa analisi in quanto non collegati 
attraverso vincoli di tipo meccanico al resto della struttura. 
Definito il sistema di forze equivalente ai momenti torcenti, vengono definiti due casi di carico, 
SLV_EX e SLV_EY, nel programma di calcolo strutturale. 
 





In accordo con il § 7.3.5 delle NTC 2008 -  Risposta alle diverse componenti dell’azione sismica ed 
alla variabilità spaziale del moto, vengono combinati gli effetti prodotti dal sisma nelle due direzioni 
ortogonali X e Y, definendo 8 combinazioni di carico nel programma di calcolo strutturale: 
 
SISMAX_01 = + SLVX + 0,3·SLVY + SLV_EX + 0,3· SLV_EY 
SISMAX_02 = + SLVX + 0,3·SLVY + SLV_EX - 0,3· SLV_EY 
SISMAX_03 = + SLVX + 0,3·SLVY - SLV_EX + 0,3· SLV_EY 
SISMAX_04 = + SLVX + 0,3·SLVY - SLV_EX - 0,3· SLV_EY 
SISMAY_01 = + SLVY + 0,3·SLVX + SLV_EY + 0,3· SLV_EX 
SISMAY_02 = + SLVY + 0,3·SLVX + SLV_EY - 0,3· SLV_EX 
SISMAY_03 = + SLVY + 0,3·SLVX - SLV_EY + 0,3· SLV_EX 
SISMAY_04 = + SLVY + 0,3·SLVX - SLV_EY - 0,3· SLV_EX 
 
Tenendo in considerazione automaticamente il programma della direzione ± dei casi di carico SLVX 











6.2.4 Calcolo delle masse dei pannelli di tamponamento. 
 
In questa analisi i pannelli vengono considerati come masse partecipanti all’evento sismico, 
applicate in corrispondenza dei punti di collegamento alla struttura portante (pilastri), evidenziati 
























Fig. 6.5 – Schema di collegamenti dei pannelli alla struttura portante (pilastri). 





TABLE: CALCOLO DELLE MASSE DEI PANNELLI DI TAMPONAMENTO 
PILATRO NODO lungh. altezza spessore peso massa 
Text] [Text] [m] [m] [m] [kN] [kN] 
P1 
A 3,15 2,95 0,18 25 20,91 
B 3,15 0,6 0,18 25 8,51 
C 3,15 2,15 0,18 25 30,48 
P2 
A 7,53 2,95 0,18 25 49,98 
B 7,53 0,6 0,18 25 20,33 
C 7,53 2,15 0,18 25 72,85 
P3 
A 8,75 2,95 0,18 25 58,08 
B 8,75 0,6 0,18 25 23,63 
C 8,75 2,15 0,18 25 84,66 
P4 
A 8,75 2,95 0,18 25 58,08 
B 8,75 0,6 0,18 25 23,63 
C 8,75 2,15 0,18 25 84,66 
P5 
A 8,75 2,95 0,18 25 58,08 
B 8,75 0,6 0,18 25 23,63 
C 8,75 2,15 0,18 25 84,66 
P6 
A 8,5 2,95 0,18 25 56,42 
B 8,5 0,6 0,18 25 22,95 
C 8,5 2,15 0,18 25 82,24 
P12 
A 8,25 2,95 0,18 25 54,76 
B 8,25 0,6 0,18 25 22,28 
C 8,25 2,15 0,18 25 79,82 
P13 
A 0 2,95 0,18 25 0,00 
B 3,15 0,6 0,18 25 8,51 
C 3,15 2,15 0,18 25 30,48 
P14 
A 4,38 2,95 0,18 25 29,07 
B 7,53 0,6 0,18 25 20,33 
C 7,53 2,15 0,18 25 72,85 
P15 
A 8,75 2,95 0,18 25 58,08 
B 8,75 0,6 0,18 25 23,63 
C 8,75 2,15 0,18 25 84,66 
P16 
A 8,75 2,95 0,18 25 58,08 
B 8,75 0,6 0,18 25 23,63 
C 8,75 2,15 0,18 25 84,66 
P17 
A 8,75 2,95 0,18 25 58,08 
B 8,75 0,6 0,18 25 23,63 
C 8,75 2,15 0,18 25 84,66 
P18 
A 4 2,95 0,18 25 26,55 
B 8,5 0,6 0,18 25 22,95 
C 8,5 2,15 0,18 25 82,24 
 
    
TOT 1812,64 
Prospetto 6.4 – Calcolo delle masse dei pannelli. 
Fig 6.6 -  Schema punti  
                di collegamento 





6.3 Proprietà dinamiche della struttura. 
 
Vengono riportati nel Prospetto 6.5 i risultati dell’analisi dinamica modale. 
Come indicato nel § 7.2.6 delle NTC 2008 -  Analisi dinamica lineare, sono stati presi in 
considerazione tutti i modi con massa partecipante superiore al 5% ed in numero tale che la massa 
partecipante complessiva sia superiore al 85%. 
 
TABLE:  MODAL PARTICIPATING MASS RATIOS 
OutputCase StepNum Period UX UY UZ SumUX SumUY SumUZ 
[Text] [Unitless] [sec] [%] [%] [%] [%] [%] [%] 
MODAL 1 1,139 93,95 0,01 0,00 93,95 0,01 0,00 
MODAL 2 1,086 0,01 89,51 0,00 93,96 89,51 0,00 
MODAL 3 0,948 0,01 5,43 0,00 93,97 94,94 0,00 
MODAL 4 0,354 0,00 0,00 0,00 93,97 94,94 0,00 
MODAL 5 0,312 0,00 0,00 34,73 93,97 94,94 34,73 
MODAL 6 0,310 0,00 0,00 0,00 93,97 94,94 34,73 
MODAL 7 0,305 0,00 0,00 0,00 93,97 94,94 34,73 
MODAL 8 0,299 0,00 0,00 0,22 93,97 94,94 34,95 
MODAL 9 0,297 0,00 0,00 0,00 93,97 94,94 34,95 
MODAL 10 0,284 0,00 0,00 0,01 93,97 94,94 34,96 
MODAL 11 0,279 0,00 0,00 5,79 93,97 94,94 40,75 
MODAL 12 0,264 0,00 0,00 1,35 93,97 94,94 42,10 
                  
OutputCase StepNum Period RX RY RZ SumRX SumRY SumRZ 
[Text] [Unitless] [sec] [%] [%] [%] [%] [%] [%] 
MODAL 1 1,139 0,00 6,16 25,46 0,00 6,16 25,46 
MODAL 2 1,086 8,44 0,00 55,00 8,44 6,16 80,46 
MODAL 3 0,948 0,54 0,00 12,85 8,98 6,16 93,31 
MODAL 4 0,354 0,00 0,00 0,03 8,99 6,16 93,33 
MODAL 5 0,312 20,33 25,58 0,00 29,31 31,74 93,33 
MODAL 6 0,310 4,75 0,00 0,00 34,06 31,74 93,33 
MODAL 7 0,305 0,03 0,00 0,00 34,09 31,74 93,33 
MODAL 8 0,299 0,12 3,61 0,00 34,21 35,36 93,33 
MODAL 9 0,297 0,41 0,00 0,00 34,62 35,36 93,33 
MODAL 10 0,284 0,65 0,00 0,00 35,27 35,36 93,33 
MODAL 11 0,279 3,37 2,62 0,00 38,64 37,97 93,33 










StepNum: modo numero “n” associato all’analisi modale; 
Period: periodo associato al modo di vibrare “n”; 
UX, UY, UZ: masse partecipanti associate al modo di vibrare “n” rispettivamente nelle direzioni X,Y,Z; 
SumUX, SumUY, SumUZ: somme cumulate delle masse partecipanti associate al modo di vibrare “n” 
rispettivamente nelle direzioni X,Y,Z; 
RX, RY, RZ: masse partecipanti associate al modo di vibrare “n” rispettivamente attorno alle direzioni 
X,Y,Z; 
SumRX, SumRY, SumRZ: somme cumulate delle masse partecipanti associate al modo di vibrare “n” 
rispettivamente attorno le direzioni X,Y,Z; 
 
Vengono nel seguito riportate le forme modali associate ai modi di vibrare considerati, complete di 














Fig. 6.7 - 1° modo di vibrare – Traslazione lungo x.10 
( T = 1,139 s, M%x = 93,95%, M%y = 0,01%, M%z = 0,00%) 
 
 
                                                          
10 Immagine elaborata con il software CSI-SAP2000. 
















Fig. 6.8 - 2° modo di vibrare – Traslazione lungo y.10 

















 Fig. 6.9 - 3° modo di vibrare – Torsionale.10 
( T = 0,354  s, M%x = 0,00%, M%y = 0,00%, M%z = 0,00%) 
                                                          
10 Immagine elaborata con il software CSI-SAP2000. 















 Fig. 6.10 - 4° modo di vibrare.10  







Fig. 6.11 - 5° modo di vibrare – Traslazione lungo z. 










Fig. 6.12 - 6° modo di vibrare – Traslazione lungo z. 
( T = 0,310  s, M%x = 0,00%, M%y = 0,00%, M%z = 0,00%) 
                                                          
10 Immagine elaborata con il software CSI-SAP2000. 











Fig. 6.13 - 7° modo di vibrare – Traslazione lungo z.10 









Fig. 6.14 - 8° modo di vibrare – Traslazione lungo z.10 








Fig. 6.15 - 9° modo di vibrare – Traslazione lungo z.10 
( T = 0,297  s, M%x = 0,00%, M%y = 0,00%, M%z = 0,00%) 
 
                                                          
10 Immagine elaborata con il software CSI-SAP2000. 











Fig. 6.16 - 10° modo di vibrare – Traslazione lungo z.10 









Fig. 6.17 - 11° modo di vibrare – Traslazione lungo z.10 









Fig. 6.18 - 12° modo di vibrare – Traslazione lungo z.10 
( T = 0,264  s, M%x = 0,00%, M%y = 0,00%, M%z = 1,35%) 
                                                          
10 Immagine elaborata con il software CSI-SAP2000. 





Gli effetti indotti sulla struttura sono stati valutati, in accordo con il § 7.3.3.1 delle NTC 2008 - Analisi 
dinamica lineare”, utilizzando una Combinazione Quadratica Completa (CQC): 
 
E = (∑j∑i ρij · Ei · Ej)1/2 
con 
Ej: valore dell’effetto relativo al modo j; 
Ej: valore dell’effetto relativo al modo j; 




(-+ )[('+ )!-/*!+ ]
 
dove  
ξ: smorzamento viscoso dei modi i e j; 
βij: rapporto tra l’inverso dei periodi di ciascuna coppia i-j di modi (βij = Tj/Tj). 
  





6.4 Procedura per la combinazione dell’azione sismica con le altre azioni. 
 
In accordo con il § 2.5.3 delle NTC 2008 - Combinazioni delle azioni, il valore di progetto FD della 
sollecitazione prodotta della combinazione sismica è ottenuto con la seguente espressione: 
 
FD =  G1 + G2 + P + E + ∑J Ѱ2J · QkJ  
 
6.4.1 Simbologia e convezione sui segni. 
 
Nel seguito vengono riportate i risultati dell’analisi svolta sulla struttura avendo riportato con: 
 
- DEAD le sollecitazioni indotte dai pesi propri; 
- PERMANENTI le sollecitazioni indotte dai carichi permanenti; 
- SISMAX da 01 a 04 le sollecitazioni indotte dal sisma ricavate combinando: 
 
± SLVX ± 0,3·SLVY ± SLV_EX ± 0,3· SLV_EY 
 
- SISMAY da 01 a 04 le sollecitazioni indotte dal sisma ricavate combinando: 
 
± SLVY ± 0,3·SLVX ± SLV_EY ± 0,3· SLV_EX 
 
Si individuano le sollecitazioni con le seguenti convenzioni: 
- P è l'azione di compressione (se negativa genera trazione nell’elemento); 
- V2 e V3 sono le azioni di taglio rispettivamente nella direzione locale 2 e 3 dell’elemento; 
- M2 e M3 sono i momenti flettenti rispettivamente attorno all'asse locale 2 e 3 dell’elemento; 
 
Il pedice ed è stato utilizzato per indicare le sollecitazioni ottenute combinando gli effetti come 
specificato al paragrafo precedente. 
  





6.5 Verifica travi in c.a.p. 
 
6.5.1 Verifica a flessione. 
 
Sezione: ad I 
Armatura a flessione: 
- 2Ф14 al lembo superiore lungo tutto l’elemento; 
- 2Ф14 al lembo inferiore lungo tutto l’elemento; 
- 2Ф16 al lembo inferiore in corrispondenza delle sezioni d’appoggio; 
Sezioni di verifica: 
Ogni trave è stata suddivisa in conci in corrispenza dei punti di collegamento con i tegoli; per ogni concio 
sono state considerate, alla fine della verifica, le due sezioni di estremità (v. Figura 6.19 pag. 109). 
 
La verifica a presso-flessione deviata della trave, in accordo il § 4.1.2.1.2.4 delle NTC 2008 - Analisi 
della sezione pressoinflessa, viene condotta in maniera semplificata effettuando, per ciascuna 
direzione, una verifica a presso-flessione retta, riducendo il valore del momento resistente del 30%  
verificando che: 
MSD ≤ MRD(NSD)  
quindi verificando che: 
FS = MSD/ MRD ≤ 1 
 
L’effetto della precompressione (v. Prospetto 6.6 pag. 109) viene tenuto in conto applicando un sistema 
equivalente di forze, considerando nel calcolo del momento resistente soltanto l’armatura lenta. 
Vista la presenza di sforzi di compressione/trazione esterni non trascurabili, ricercato il valore 
massimo di sforzo di trazione esterno pari a 86 kN, si è abbatuto il valore iniziale della 
precompressione pari a 1301 kN, ottenendo uno sforzo normale sollecitante di 1216 kN uguale per 
tutte le sezioni e combinazioni (gli sforzi di compressione esterni sono stati trascurati, a favore di 
sicurezza, aumentando il momento resistente all’aumentare dello sforzo normale sollecitante), in 
tal modo è stato possibile definire un unico valore del momento resistente sezione per sezione. 
 
 














Fig. 6.19 - Schema delle sezioni oggetto di verifica. 
 
TABLE: CALCOLO EFFETTI PRECOMPRESSIONE 
sez Ap σp yp yg ep Pp Mp 
[n°] [m2] [N/mm2] [m] [m] [m] [kN] [kNm] 
1 0 0 0,000 0,349 0,000 0 0 
2 1251 1040 0,267 0,409 0,142 1301 185 
3 1251 1040 0,267 0,573 0,305 1301 397 
4 1251 1040 0,267 0,724 0,457 1301 594 




Ap: area dell’armatura da precompressione (9 trefoli da 15,2mm); 
σp: tensione di precompressione al netto delle perdite; 
yp: quota del cavo risultante; 
yg: quota del baricentro della sezione di calcestruzzo omogenizzata rispetto all’armatura lenta; 
ep: eccentricità del cavo risultante; 
Pp: sforzo di precompressione nella sezione n; 
Mp: momento indotto dalla precompressione nella sezione n; 
 
Le combinazioni prese in considerazione sono state ricavate utilizzando il seguente criterio: 
COMB. 1: Pmax ---- M2, M3                               COMB. 4: M2min ---- P, M3 
COMB. 2: Pmin ---- M2, M3                                COMB. 5: M3max ---- P, M2 
COMB. 3: M2max ---- P, M3                                COMB.6: M3min ---- P, M2 





Vengono riportati i risultati delle verifiche solamente per le travi evidenziate in Figura 6.20; per le 













Fig. 6.20 - Numerazione utilizzata per le travi. 
 
 
6.5.2 Assi locali dell’elemento. 
 
Si riporta nel seguito la simbologia utilizzata per individuare gli assi dell’elemento: 
 
-  Asse locale 2: ortogonale al piano della falda;  
- Asse locale 3: parallelo al piano della falda; 
  





Vengono riportati nelle tabelle seguenti i risultati della verifica a flessione delle travi. 
 
TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 
[Text] [m] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TR_01 
1,20 1,20 





2 1216 -36,43 0,28 -196,44 0,58 
3 1216 10,23 0,08 -196,12 0,58 
4 1216 -36,43 0,28 -196,44 0,58 
5 1216 10,23 0,08 -196,12 0,58 
6 1216 -36,43 0,28 -196,44 0,58 
0,30 
1,20 





2 1216 -18,83 0,14 -194,33 0,57 
3 1216 49,22 0,38 -193,99 0,57 
4 1216 -18,83 0,14 -194,33 0,57 
5 1216 49,22 0,38 -193,99 0,57 
6 1216 -18,83 0,14 -194,33 0,57 
1,50 





2 1216 -26,10 0,20 -203,64 0,60 
3 1216 50,48 0,39 -202,89 0,60 
4 1216 -26,10 0,20 -203,64 0,60 
5 1216 50,48 0,39 -202,89 0,60 
6 1216 -26,10 0,20 -203,64 0,60 
2,65 
1,50 





2 1216 -26,70 0,20 -203,64 0,60 
3 1216 51,56 0,40 -202,89 0,60 
4 1216 -26,70 0,20 -203,64 0,60 
5 1216 51,56 0,40 -202,89 0,60 
6 1216 -26,70 0,20 -203,64 0,60 
4,15 





2 1216 -59,25 0,67 -200,30 0,41 
3 1216 33,84 0,38 -191,09 0,39 
4 1216 -59,25 0,67 -200,30 0,41 
5 1216 33,84 0,38 -191,09 0,39 














TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 









2 1216 -18,34 0,21 -199,46 0,41 
3 1216 41,49 0,47 -190,33 0,39 
4 1216 -18,34 0,21 -199,46 0,41 
5 1216 41,49 0,47 -190,33 0,39 
6 1216 -18,34 0,21 -199,46 0,41 
7,09 





2 1216 -42,90 0,48 -256,51 0,41 
3 1216 19,84 0,22 -233,29 0,37 
4 1216 -42,90 0,48 -256,51 0,41 
5 1216 19,84 0,22 -233,29 0,37 
6 1216 -42,90 0,48 -256,51 0,41 
1,20 
7,08 





2 1216 -0,99 0,01 -256,55 0,41 
3 1216 25,54 0,29 -233,36 0,37 
4 1216 -0,99 0,01 -256,55 0,41 
5 1216 25,54 0,29 -233,36 0,37 
6 1216 -0,99 0,01 -256,55 0,41 
8,28 





2 1216 -1,46 0,02 -315,59 0,46 
3 1216 1,04 0,01 -286,24 0,41 
4 1216 -1,46 0,02 -315,59 0,46 
5 1216 1,04 0,01 -286,24 0,41 
6 1216 -1,46 0,02 -315,59 0,46 
1,20 
8,28 





2 1216 -1,31 0,01 -315,59 0,46 
3 1216 0,96 0,01 -286,24 0,41 
4 1216 -1,31 0,01 -315,59 0,46 
5 1216 0,96 0,01 -286,24 0,41 
6 1216 -1,31 0,01 -315,59 0,46 
9,48 





2 1216 -1,02 0,01 -227,39 0,36 
3 1216 25,64 0,29 -204,21 0,32 
4 1216 -1,02 0,01 -227,39 0,36 
5 1216 25,64 0,29 -204,21 0,32 











TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 









2 1216 -26,79 0,30 -227,90 0,36 
3 1216 5,78 0,07 -204,71 0,32 
4 1216 -26,79 0,30 -227,90 0,36 
5 1216 5,78 0,07 -204,71 0,32 
6 1216 -26,79 0,30 -227,90 0,36 
12,42 





2 1216 -6,06 0,07 -105,69 0,22 
3 1216 23,51 0,26 -94,95 0,20 
4 1216 -6,06 0,07 -105,69 0,22 
5 1216 23,51 0,26 -94,95 0,20 
6 1216 -6,06 0,07 -105,69 0,22 
2,94 
12,42 





2 1216 -32,32 0,36 -106,92 0,22 
3 1216 21,22 0,24 -96,12 0,20 
4 1216 -32,32 0,36 -106,92 0,22 
5 1216 21,22 0,24 -96,12 0,20 
6 1216 -32,32 0,36 -106,92 0,22 
15,36 





2 1216 -23,93 0,18 -75,77 0,22 
3 1216 29,73 0,23 -73,29 0,22 
4 1216 -23,93 0,18 -75,77 0,22 
5 1216 29,73 0,23 -73,29 0,22 
6 1216 -23,93 0,18 -75,77 0,22 
1,20 15,36 





2 1216 -17,28 0,13 -77,75 0,23 
3 1216 16,41 0,13 -75,19 0,22 
4 1216 -17,28 0,13 -77,75 0,23 
5 1216 16,41 0,13 -75,19 0,22 











TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 
[Text] [m] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TR_04 
1,20 1,20 





2 1216 -17,35 0,13 15,74 0,05 
3 1216 21,43 0,16 17,29 0,05 
4 1216 -17,35 0,13 15,74 0,05 
5 1216 21,43 0,16 17,29 0,05 
6 1216 -17,35 0,13 15,74 0,05 
2,94 
1,20 





2 1216 -32,33 0,25 14,82 0,04 
3 1216 25,45 0,20 16,35 0,05 
4 1216 -32,33 0,25 14,82 0,04 
5 1216 25,45 0,20 16,35 0,05 
6 1216 -32,33 0,25 14,82 0,04 
4,14 





2 1216 -23,88 0,27 143,15 0,29 
3 1216 33,51 0,38 147,14 0,30 
4 1216 -23,88 0,27 143,15 0,29 
5 1216 33,51 0,38 147,14 0,30 
6 1216 -23,88 0,27 143,15 0,29 
2,94 
4,14 





2 1216 -23,32 0,26 142,67 0,29 
3 1216 10,21 0,12 146,61 0,30 
4 1216 -23,32 0,26 142,67 0,29 
5 1216 10,21 0,12 146,61 0,30 
6 1216 -23,32 0,26 142,67 0,29 
7,08 





2 1216 -10,83 0,12 110,60 0,17 
3 1216 25,75 0,29 120,03 0,19 
4 1216 -10,83 0,12 110,60 0,17 
5 1216 25,75 0,29 120,03 0,19 














TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 









2 1216 -24,16 0,27 110,48 0,17 
3 1216 7,85 0,09 119,89 0,19 
4 1216 -24,16 0,27 110,48 0,17 
5 1216 7,85 0,09 119,89 0,19 
6 1216 -24,16 0,27 110,48 0,17 
8,28 





2 1216 -0,57 0,01 31,57 0,05 
3 1216 0,94 0,01 44,20 0,06 
4 1216 -0,57 0,01 31,57 0,05 
5 1216 0,94 0,01 44,20 0,06 
6 1216 -0,57 0,01 31,57 0,05 
1,20 
8,28 





2 1216 -0,83 0,01 31,57 0,05 
3 1216 1,08 0,01 44,20 0,06 
4 1216 -0,83 0,01 31,57 0,05 
5 1216 1,08 0,01 44,20 0,06 
6 1216 -0,83 0,01 31,57 0,05 
9,48 





2 1216 -24,40 0,27 112,80 0,18 
3 1216 7,97 0,09 123,90 0,20 
4 1216 -24,40 0,27 112,80 0,18 
5 1216 7,97 0,09 123,90 0,20 
6 1216 -24,40 0,27 112,80 0,18 
2,94 
9,48 





2 1216 -24,30 0,27 112,89 0,18 
3 1216 39,72 0,45 124,01 0,20 
4 1216 -24,30 0,27 112,89 0,18 
5 1216 39,72 0,45 124,01 0,20 
6 1216 -24,30 0,27 112,89 0,18 
12,42 





2 1216 -38,84 0,44 145,22 0,30 
3 1216 23,05 0,26 153,95 0,32 
4 1216 -38,84 0,44 145,22 0,30 
5 1216 23,05 0,26 153,95 0,32 











TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 









2 1216 -36,85 0,42 145,72 0,30 
3 1216 53,55 0,60 154,48 0,32 
4 1216 -36,85 0,42 145,72 0,30 
5 1216 53,55 0,60 154,48 0,32 
6 1216 -36,85 0,42 145,72 0,30 
15,36 





2 1216 -55,01 0,42 14,85 0,04 
3 1216 35,81 0,27 18,20 0,05 
4 1216 -55,01 0,42 14,85 0,04 
5 1216 35,81 0,27 18,20 0,05 
6 1216 -55,01 0,42 14,85 0,04 
1,20 15,36 





2 1216 -38,53 0,30 15,84 0,05 
3 1216 53,03 0,41 19,19 0,06 
4 1216 -38,53 0,30 15,84 0,05 
5 1216 53,03 0,41 19,19 0,06 















TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 
[Text] [m] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TR_05 
1,20 1,20 





2 1216 -35,95 0,28 43,38 0,13 
3 1216 39,31 0,30 46,57 0,14 
4 1216 -35,95 0,28 43,38 0,13 
5 1216 39,31 0,30 46,57 0,14 
6 1216 -35,95 0,28 43,38 0,13 
2,94 
1,20 





2 1216 -46,42 0,36 42,99 0,13 
3 1216 46,51 0,36 46,17 0,14 
4 1216 -46,42 0,36 42,99 0,13 
5 1216 46,51 0,36 46,17 0,14 
6 1216 -46,42 0,36 42,99 0,13 
4,14 





2 1216 -46,11 0,52 225,39 0,46 
3 1216 46,32 0,52 233,36 0,48 
4 1216 -46,11 0,52 225,39 0,46 
5 1216 46,32 0,52 233,36 0,48 
6 1216 -46,11 0,52 225,39 0,46 
2,94 
4,14 





2 1216 -32,23 0,36 225,17 0,46 
3 1216 32,93 0,37 233,14 0,48 
4 1216 -32,23 0,36 225,17 0,46 
5 1216 32,93 0,37 233,14 0,48 
6 1216 -32,23 0,36 225,17 0,46 
7,08 





2 1216 -34,02 0,38 227,33 0,36 
3 1216 33,62 0,38 236,09 0,37 
4 1216 -34,02 0,38 227,33 0,36 
5 1216 33,62 0,38 236,09 0,37 














TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 









2 1216 -16,85 0,19 227,27 0,36 
3 1216 15,99 0,18 236,03 0,37 
4 1216 -16,85 0,19 227,27 0,36 
5 1216 15,99 0,18 236,03 0,37 
6 1216 -16,85 0,19 227,27 0,36 
8,28 





2 1216 -0,95 0,01 154,04 0,22 
3 1216 1,04 0,01 161,69 0,23 
4 1216 -0,95 0,01 154,04 0,22 
5 1216 1,04 0,01 161,69 0,23 
6 1216 -0,95 0,01 154,04 0,22 
1,20 
8,28 





2 1216 -0,81 0,01 154,04 0,22 
3 1216 0,69 0,01 161,69 0,23 
4 1216 -0,81 0,01 154,04 0,22 
5 1216 0,69 0,01 161,69 0,23 
6 1216 -0,81 0,01 154,04 0,22 
9,48 





2 1216 -16,50 0,19 229,32 0,36 
3 1216 15,43 0,17 235,86 0,37 
4 1216 -16,50 0,19 229,32 0,36 
5 1216 15,43 0,17 235,86 0,37 
6 1216 -16,50 0,19 229,32 0,36 
2,94 
9,48 





2 1216 -17,44 0,20 229,37 0,36 
3 1216 17,11 0,19 235,92 0,37 
4 1216 -17,44 0,20 229,37 0,36 
5 1216 17,11 0,19 235,92 0,37 
6 1216 -17,44 0,20 229,37 0,36 
12,42 





2 1216 -15,74 0,18 229,32 0,47 
3 1216 15,73 0,18 234,04 0,48 
4 1216 -15,74 0,18 229,32 0,47 
5 1216 15,73 0,18 234,04 0,48 











TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 









2 1216 -29,08 0,33 229,54 0,47 
3 1216 27,82 0,31 234,27 0,48 
4 1216 -29,08 0,33 229,54 0,47 
5 1216 27,82 0,31 234,27 0,48 
6 1216 -29,08 0,33 229,54 0,47 
15,36 





2 1216 -28,43 0,22 47,35 0,14 
3 1216 29,14 0,22 49,45 0,15 
4 1216 -28,43 0,22 47,35 0,14 
5 1216 29,14 0,22 49,45 0,15 
6 1216 -28,43 0,22 47,35 0,14 
1,20 15,36 





2 1216 -20,21 0,16 47,75 0,14 
3 1216 18,78 0,14 49,87 0,15 
4 1216 -20,21 0,16 47,75 0,14 
5 1216 18,78 0,14 49,87 0,15 













TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 
[Text] [m] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TR_08 
1,20 1,20 





2 1216 -18,83 0,14 49,07 0,14 
3 1216 18,04 0,14 51,16 0,15 
4 1216 -18,83 0,14 49,07 0,14 
5 1216 18,04 0,14 51,16 0,15 
6 1216 -18,83 0,14 49,07 0,14 
2,94 
1,20 





2 1216 -26,96 0,21 48,97 0,14 
3 1216 28,96 0,22 51,04 0,15 
4 1216 -26,96 0,21 48,97 0,14 
5 1216 28,96 0,22 51,04 0,15 
6 1216 -26,96 0,21 48,97 0,14 
4,14 





2 1216 -28,61 0,32 234,08 0,48 
3 1216 26,56 0,30 238,36 0,49 
4 1216 -28,61 0,32 234,08 0,48 
5 1216 26,56 0,30 238,36 0,49 
6 1216 -28,61 0,32 234,08 0,48 
2,94 
4,14 





2 1216 -12,58 0,14 234,02 0,48 
3 1216 15,71 0,18 238,29 0,49 
4 1216 -12,58 0,14 234,02 0,48 
5 1216 15,71 0,18 238,29 0,49 
6 1216 -12,58 0,14 234,02 0,48 
7,08 





2 1216 -16,40 0,18 236,47 0,37 
3 1216 13,06 0,15 242,02 0,38 
4 1216 -16,40 0,18 236,47 0,37 
5 1216 13,06 0,15 242,02 0,38 














TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 









2 1216 -12,75 0,14 236,45 0,37 
3 1216 16,55 0,19 242,00 0,38 
4 1216 -12,75 0,14 236,45 0,37 
5 1216 16,55 0,19 242,00 0,38 
6 1216 -12,75 0,14 236,45 0,37 
8,28 





2 1216 -0,79 0,01 161,44 0,23 
3 1216 0,69 0,01 168,90 0,24 
4 1216 -0,79 0,01 161,44 0,23 
5 1216 0,69 0,01 168,90 0,24 
6 1216 -0,79 0,01 161,44 0,23 
1,20 
8,28 





2 1216 -0,97 0,01 161,44 0,23 
3 1216 0,96 0,01 168,90 0,24 
4 1216 -0,97 0,01 161,44 0,23 
5 1216 0,96 0,01 168,90 0,24 
6 1216 -0,97 0,01 161,44 0,23 
9,48 





2 1216 -13,15 0,15 233,16 0,37 
3 1216 17,03 0,19 242,04 0,38 
4 1216 -13,15 0,15 233,16 0,37 
5 1216 17,03 0,19 242,04 0,38 
6 1216 -13,15 0,15 233,16 0,37 
2,94 
9,48 





2 1216 -34,87 0,39 233,19 0,37 
3 1216 31,01 0,35 242,06 0,38 
4 1216 -34,87 0,39 233,19 0,37 
5 1216 31,01 0,35 242,06 0,38 
6 1216 -34,87 0,39 233,19 0,37 
12,42 





2 1216 -29,86 0,34 228,07 0,47 
3 1216 33,64 0,38 236,44 0,49 
4 1216 -29,86 0,34 228,07 0,47 
5 1216 33,64 0,38 236,44 0,49 











TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 









2 1216 -48,09 0,54 228,13 0,47 
3 1216 44,24 0,50 236,51 0,49 
4 1216 -48,09 0,54 228,13 0,47 
5 1216 44,24 0,50 236,51 0,49 
6 1216 -48,09 0,54 228,13 0,47 
15,36 





2 1216 -44,46 0,34 43,90 0,13 
3 1216 48,29 0,37 47,32 0,14 
4 1216 -44,46 0,34 43,90 0,13 
5 1216 48,29 0,37 47,32 0,14 
6 1216 -44,46 0,34 43,90 0,13 
1,20 15,36 





2 1216 -46,22 0,35 43,99 0,13 
3 1216 44,47 0,34 47,42 0,14 
4 1216 -46,22 0,35 43,99 0,13 
5 1216 44,47 0,34 47,42 0,14 











TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 
[Text] [m] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TR_09 
1,20 1,20 





2 1216 -34,33 0,26 41,01 0,12 
3 1216 46,36 0,36 44,86 0,13 
4 1216 -34,33 0,26 41,01 0,12 
5 1216 46,36 0,36 44,86 0,13 
6 1216 -34,33 0,26 41,01 0,12 
2,94 
1,20 





2 1216 -51,97 0,40 40,04 0,12 
3 1216 35,24 0,27 43,90 0,13 
4 1216 -51,97 0,40 40,04 0,12 
5 1216 35,24 0,27 43,90 0,13 
6 1216 -51,97 0,40 40,04 0,12 
4,14 





2 1216 -35,79 0,40 214,75 0,44 
3 1216 51,01 0,57 224,15 0,46 
4 1216 -35,79 0,40 214,75 0,44 
5 1216 51,01 0,57 224,15 0,46 
6 1216 -35,79 0,40 214,75 0,44 
2,94 
4,14 





2 1216 -36,90 0,42 214,25 0,44 
3 1216 22,99 0,26 223,64 0,46 
4 1216 -36,90 0,42 214,25 0,44 
5 1216 22,99 0,26 223,64 0,46 
6 1216 -36,90 0,42 214,25 0,44 
7,08 





2 1216 -24,08 0,27 206,49 0,33 
3 1216 37,86 0,43 216,94 0,34 
4 1216 -24,08 0,27 206,49 0,33 
5 1216 37,86 0,43 216,94 0,34 














TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 









2 1216 -21,00 0,24 206,38 0,33 
3 1216 6,59 0,07 216,83 0,34 
4 1216 -21,00 0,24 206,38 0,33 
5 1216 6,59 0,07 216,83 0,34 
6 1216 -21,00 0,24 206,38 0,33 
8,28 





2 1216 -0,82 0,01 128,28 0,19 
3 1216 1,00 0,01 137,50 0,20 
4 1216 -0,82 0,01 128,28 0,19 
5 1216 1,00 0,01 137,50 0,20 
6 1216 -0,82 0,01 128,28 0,19 
1,20 
8,28 





2 1216 -0,50 0,01 128,28 0,19 
3 1216 0,80 0,01 137,50 0,20 
4 1216 -0,50 0,01 128,28 0,19 
5 1216 0,80 0,01 137,50 0,20 
6 1216 -0,50 0,01 128,28 0,19 
9,48 





2 1216 -20,40 0,23 206,56 0,33 
3 1216 6,11 0,07 213,20 0,34 
4 1216 -20,40 0,23 206,56 0,33 
5 1216 6,11 0,07 213,20 0,34 
6 1216 -20,40 0,23 206,56 0,33 
2,94 
9,48 





2 1216 -7,43 0,08 206,67 0,33 
3 1216 19,72 0,22 213,32 0,34 
4 1216 -7,43 0,08 206,67 0,33 
5 1216 19,72 0,22 213,32 0,34 
6 1216 -7,43 0,08 206,67 0,33 
12,42 





2 1216 -19,09 0,22 214,77 0,44 
3 1216 8,05 0,09 219,21 0,45 
4 1216 -19,09 0,22 214,77 0,44 
5 1216 8,05 0,09 219,21 0,45 











TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 









2 1216 -23,49 0,26 215,27 0,44 
3 1216 29,77 0,34 219,73 0,45 
4 1216 -23,49 0,26 215,27 0,44 
5 1216 29,77 0,34 219,73 0,45 
6 1216 -23,49 0,26 215,27 0,44 
15,36 





2 1216 -29,74 0,23 42,67 0,13 
3 1216 25,13 0,19 44,82 0,13 
4 1216 -29,74 0,23 42,67 0,13 
5 1216 25,13 0,19 44,82 0,13 
6 1216 -29,74 0,23 42,67 0,13 
1,20 15,36 





2 1216 -17,15 0,13 43,59 0,13 
3 1216 17,85 0,14 45,78 0,13 
4 1216 -17,15 0,13 43,59 0,13 
5 1216 17,85 0,14 45,78 0,13 











TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 
[Text] [m] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TR_12 
1,20 1,20 





2 1216 -16,17 0,12 -40,02 0,12 
3 1216 12,68 0,10 -37,55 0,11 
4 1216 -16,17 0,12 -40,02 0,12 
5 1216 12,68 0,10 -37,55 0,11 
6 1216 -16,17 0,12 -40,02 0,12 
2,94 
1,20 





2 1216 -21,87 0,17 -38,97 0,11 
3 1216 30,16 0,23 -36,56 0,11 
4 1216 -21,87 0,17 -38,97 0,11 
5 1216 30,16 0,23 -36,56 0,11 
6 1216 -21,87 0,17 -38,97 0,11 
4,14 





2 1216 -30,94 0,35 -1,71 0,00 
3 1216 19,78 0,22 8,94 0,02 
4 1216 -30,94 0,35 -1,71 0,00 
5 1216 19,78 0,22 8,94 0,02 
6 1216 -30,94 0,35 -1,71 0,00 
2,94 
4,14 





2 1216 -4,66 0,05 -1,13 0,00 
3 1216 21,13 0,24 9,47 0,02 
4 1216 -4,66 0,05 -1,13 0,00 
5 1216 21,13 0,24 9,47 0,02 
6 1216 -4,66 0,05 -1,13 0,00 
7,08 





2 1216 -22,64 0,25 -75,25 0,12 
3 1216 4,35 0,05 -51,96 0,08 
4 1216 -22,64 0,25 -75,25 0,12 
5 1216 4,35 0,05 -51,96 0,08 














TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 









2 1216 -0,79 0,01 -75,12 0,12 
3 1216 21,03 0,24 -51,83 0,08 
4 1216 -0,79 0,01 -75,12 0,12 
5 1216 21,03 0,24 -51,83 0,08 
6 1216 -0,79 0,01 -75,12 0,12 
8,28 





2 1216 -1,24 0,01 -151,37 0,22 
3 1216 0,87 0,01 -122,18 0,18 
4 1216 -1,24 0,01 -151,37 0,22 
5 1216 0,87 0,01 -122,18 0,18 
6 1216 -1,24 0,01 -151,37 0,22 
1,20 
8,28 





2 1216 -1,45 0,02 -151,37 0,22 
3 1216 1,11 0,01 -122,18 0,18 
4 1216 -1,45 0,02 -151,37 0,22 
5 1216 1,11 0,01 -122,18 0,18 
6 1216 -1,45 0,02 -151,37 0,22 
9,48 





2 1216 -0,55 0,01 -77,44 0,12 
3 1216 20,82 0,23 -53,17 0,08 
4 1216 -0,55 0,01 -77,44 0,12 
5 1216 20,82 0,23 -53,17 0,08 
6 1216 -0,55 0,01 -77,44 0,12 
2,94 
9,48 





2 1216 -37,44 0,42 -77,57 0,12 
3 1216 18,48 0,21 -53,29 0,08 
4 1216 -37,44 0,42 -77,57 0,12 
5 1216 18,48 0,21 -53,29 0,08 
6 1216 -37,44 0,42 -77,57 0,12 
12,42 





2 1216 -16,87 0,19 -6,82 0,01 
3 1216 36,26 0,41 8,45 0,02 
4 1216 -16,87 0,19 -6,82 0,01 
5 1216 36,26 0,41 8,45 0,02 











TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M2ED 0,7M2RD FS M3ED 0,7M3RD FS 









2 1216 -50,83 0,57 -7,39 0,02 
3 1216 29,07 0,33 7,90 0,02 
4 1216 -50,83 0,57 -7,39 0,02 
5 1216 29,07 0,33 7,90 0,02 
6 1216 -50,83 0,57 -7,39 0,02 
15,36 





2 1216 -27,51 0,21 -42,34 0,12 
3 1216 52,38 0,40 -37,35 0,11 
4 1216 -27,51 0,21 -42,34 0,12 
5 1216 52,38 0,40 -37,35 0,11 
6 1216 -27,51 0,21 -42,34 0,12 
1,20 15,36 





2 1216 -48,47 0,37 -43,41 0,13 
3 1216 28,68 0,22 -38,38 0,11 
4 1216 -48,47 0,37 -43,41 0,13 
5 1216 28,68 0,22 -38,38 0,11 




Tutte le travi soddisfano la verifica a flessione. 
  





6.5.3 Verifica a taglio.  
 
Sezione: ad I 
Armatura a taglio: 
- staffe Ф8/15 per 0 ≤ z ≤ 150 cm;                                           [con z misurato da ogni appoggio] 
- 2 ferri piegati Ф14/45  z ≤ 90 cm; 
- staffe Ф8/30 per z ≥ 150 cm 
Sezioni di verifica: 
- z = 0,00 cm 
- z = 150 cm; 
 
La verifica viene condotta in accordo con il § 4.1.2.1.3.2 delle NTC 2008 - Elementi dotati armature 
trasversali resistenti al taglio, verificando che: 
VED ≤ VRD = min(VRCD; VRSD) 
e quindi verificando che: 
FS = VED/VRD ≤ 1 
dove: 
VRSD = 0,9· d · Asw/s ·fyd · ( cotgα + cotgθ) · sinα                           Resistenza a taglio per taglio-trazione 
VRSD = 0,9 · d· bw · αc · fcd’· (cotgα + cotgθ)/(1 + cotg2θ)                  Resistenza a taglio per taglio-compressione 
 
La verifica viene condotta trascurando a favore di sicurezza l’effetto di sforzi di compressione, quindi 
il parametro αc viene assunto unitario. 
 
Le combinazione presa in considerazione è stata ricavata utilizzando il seguente criterio: 
 
VED = max(|V2ED,MIN; V2ED,MAX|) 
  





Nel Prospetto 6.25 sono riportati i parametri utilizzati per condurre la verifica a taglio delle travi. 
 
TABLE: PARAMETRI PER LA VERIFICA A TAGLIO 
z = 0,00 m 
[Parametri] [units] [Descrizione] 
α = 90 deg Angolo di inclinazione delle staffe 
sinα = 1,00 deg 
  
cosα = 0,00 deg 
cotgα = 0,00 deg 
θ = 21,80 deg Angolo di inclinazione delle bielle compresse 
sinθ = 0,37 deg 
  
cosθ = 0,93 deg 
cotgθ = 2,50 deg 
Asws = 100 mm2 Area della singola staffa 
d = 643 mm Altezza utile della sezione 
bw = 300 mm Larghezza minima del pilastro 
fyd = 289,86 N/mm2 Tensione di snervamento di progetto dell'armatura 
fcd = 19,75 N/mm2 Resistenza a compressione del calcestruzzo 
fcd' = 9,88 N/mm2 Resistenza a compressione ridotta del calcestruzzo 
Aswf 308 mm2 Area della singolo ferro piegato 
α = 45 deg Angolo di inclinazione dei ferri piegati 
sinα = 0,71 deg 
  
cosα = 0,71 deg 
cotgα = 1,00 deg 
 
TABLE: PARAMETRI PER LA VERIFICA A TAGLIO 
 z = 1,50 m 
[Parametri] [units] [Descrizione] 
α = 90 deg Angolo di inclinazione delle staffe 
sinα = 1,00 deg 
  
cosα = 0,00 deg 
cotgα = 0,00 deg 
θ = 21,80 deg Angolo di inclinazione delle bielle compresse 
sinθ = 0,37 deg 
  
cosθ = 0,93 deg 
cotgθ = 2,50 deg 
Asws = 100 mm2 Area della singola staffa 
d = 754 mm Altezza utile della sezione 
bw = 300 mm Larghezza minima del pilastro 
fyd = 289,86 N/mm2 Tensione di snervamento di progetto dell'armatura 
fcd = 19,75 N/mm2 Resistenza a compressione del calcestruzzo 
fcd' = 9,88 N/mm2 Resistenza a compressione ridotta del calcestruzzo 
 
Prospetto 6.25  





Nel Prospetto 6.26 e 6.27 sono riportati i risultati della verifica a taglio delle travi. 
 
TABLE: VERIFICA A TAGLIO 
Frame z ss sf VRSD VRCD VRD V2ED FS 
[Text] [mm] [mm] [mm] [KN] [KN] [KN] [KN] [Unitless] 
TR_01 
1,50 300 0 163,91 591,26 163,91 91,58 0,56 
15,16 300 0 163,91 591,26 163,91 88,51 0,54 
16,66 150 450 482,52 591,26 482,52 93,81 0,19 
TR_02 
0,00 150 450 482,52 591,26 482,52 104,87 0,22 
1,50 300 0 163,91 591,26 163,91 82,87 0,51 
15,16 300 0 163,91 591,26 163,91 81,99 0,50 
16,66 150 450 482,52 591,26 482,52 102,95 0,21 
TR_03 
0,00 150 450 482,52 591,26 482,52 173,45 0,36 
1,50 300 0 163,91 591,26 163,91 125,55 0,77 
15,16 300 0 163,91 591,26 163,91 123,84 0,76 
16,66 150 450 482,52 591,26 482,52 171,12 0,35 
TR_04 
0,00 150 450 482,52 591,26 482,52 170,88 0,35 
1,50 300 0 163,91 591,26 163,91 124,33 0,76 
15,16 300 0 163,91 591,26 163,91 126,06 0,77 
16,66 150 450 482,52 591,26 482,52 173,51 0,36 
TR_05 
0,00 150 450 482,52 591,26 482,52 195,71 0,41 
1,50 300 0 163,91 591,26 163,91 143,34 0,87 
15,16 300 0 163,91 591,26 163,91 142,62 0,87 
16,66 150 450 482,52 591,26 482,52 198,02 0,41 
TR_06 
0,00 150 450 482,52 591,26 482,52 198,04 0,41 
1,50 300 0 163,91 591,26 163,91 142,47 0,87 
15,16 300 0 163,91 591,26 163,91 143,18 0,87 
16,66 150 450 482,52 591,26 482,52 195,67 0,41 
TR_07 
0,00 150 450 482,52 591,26 482,52 196,08 0,41 
1,50 300 0 163,91 591,26 163,91 144,01 0,88 
15,16 300 0 163,91 591,26 163,91 143,44 0,88 





ss: passo della staffe; 
sf: passo dei ferri piegati; 
 
Si osserva che la TR_01 presenta solo 3 sezioni di verifica a causa dell’arretramento del pilastro P01, 
che si trova proprio in corrispondenza del cambio di passo delle staffe.  






TABLE: VERIFICA A TAGLIO 
Frame z ss sf VRSD VRCD VRD V2ED FS 
[Text] [mm] [mm] [mm] [KN] [KN] [KN] [KN] [Unitless] 
TR_08 
0,00 150 450 482,52 591,26 482,52 199,10 0,41 
1,50 300 0 163,91 591,26 163,91 143,45 0,88 
15,16 300 0 163,91 591,26 163,91 144,02 0,88 
16,66 150 450 482,52 591,26 482,52 196,10 0,41 
TR_09 
0,00 150 450 482,52 591,26 482,52 194,88 0,40 
1,50 300 0 163,91 591,26 163,91 140,99 0,86 
15,16 300 0 163,91 591,26 163,91 139,25 0,85 
16,66 150 450 482,52 591,26 482,52 194,61 0,40 
TR_10 
0,00 150 450 482,52 591,26 482,52 194,59 0,40 
1,50 300 0 163,91 591,26 163,91 139,23 0,85 
15,16 300 0 163,91 591,26 163,91 140,99 0,86 
16,66 150 450 482,52 591,26 482,52 194,87 0,40 
TR_11 
0,00 150 450 482,52 591,26 482,52 123,35 0,26 
1,50 300 0 163,91 591,26 163,91 118,06 0,72 
15,16 300 0 163,91 591,26 163,91 119,87 0,73 
16,66 150 450 482,52 591,26 482,52 125,17 0,26 
TR_12 
0,00 150 450 482,52 591,26 482,52 125,17 0,26 
1,50 300 0 163,91 591,26 163,91 119,87 0,73 
15,16 300 0 163,91 591,26 163,91 118,09 0,72 
16,66 150 450 482,52 591,26 482,52 123,39 0,26 
 
Prospetto 6.27 
Tutte le travi soddisfano la verifica a taglio. 
  





6.6 Verifica tegoli in c.a.p. 
 
6.6.1 Verifica a flessione. 
 
Sezione: π 
Armatura a flessione: 
- 2Ф14 al lembo superiore lungo tutto l’elemento; 
Sezioni di verifica: di mezzeria e di estremità. 
 
La verifica a presso-flessione deviata del tegolo, in accordo il § 4.1.2.1.2.4 delle NTC 2008 - Analisi 
della sezione pressoinflessa, viene condotta in maniera semplificata effettuando, per ciascuna 
direzione, una verifica a presso-flessione retta, riducendo il valore del momento resistente del 30%  
verificando che: 
MSD ≤ MRD(NSD)  
quindi verificando che: 
FS = MSD/ MRD ≤ 1 
 
Nelle sezioni di estremità del tegolo, vista la sola presenza del momento M2ED, la verifica viene 
condotta in condizione di presso-flessione retta senza abbattimento del momento resistente. 
L’effetto della precompressione viene tenuto in conto applicando un sistema equivalente di forze, 
considerando nel calcolo del momento resistente soltanto l’armatura lenta. 
L’effetto della precompressione non viene considerato al fine del calcolo del momento resistente 
delle sezioni di estremità. 
Vista la presenza di sforzi di compressione/trazione esterni non trascurabili, ricercato il valore 
massimo di sforzo di trazione esterno pari a 31 kN, si è ridotto il valore iniziale della precompressione 
pari a 396 kN, ottenendo uno sforzo normale sollecitante di 365 kN uguale per tutte le sezioni e 
combinazioni (gli sforzi di compressione esterni sono stati trascurati, a favore di sicurezza, 
aumentando il momento resistente all’aumentare dello sforzo normale sollecitante), in tal modo è 
stato possibile definire un unico valore del momento resistente sezione per sezione. 
 





Vengono riportati i risultati delle verifiche solamente per i tegoli evidenziati in Figura 6.21; per le 



















Fig. 6.21 - Numerazione utilizzata per i tegoli. 
 
6.6.2 Assi locali dell’elemento. 
 
Si riporta nel seguito la simbologia utilizzata per individuare gli assi dell’elemento: 
 
-  Asse locale 2: ortogonale al piano della falda;  
- Asse locale 3: parallelo al piano della falda; 
 
  





Vengono riportati nelle tabelle seguenti i risultati della verifica a flessione dei tegoli. 
 
 
TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_04 0 
1 365 3,35 
118 
0,03 
0,00   
  
2 365 -49,11 0,41   
3 365 3,35 0,03   
4 365 -49,11 0,41   
5 365 3,35 0,03   
6 365 -49,11 0,41   
TE_04 3,15 





2 365 6,49 0,02 -23,09 0,29 
3 365 26,40 0,08 -23,09 0,29 
4 365 6,49 0,02 -23,09 0,29 
5 365 26,40 0,08 -23,09 0,29 
6 365 6,49 0,02 -23,09 0,29 
TE_04 6,3 
1 365 68,84 
118 
0,58 
0,00   
  
2 365 42,69 0,36   
3 365 68,84 0,58   
4 365 42,69 0,36   
5 365 68,84 0,58   
6 365 42,69 0,36   
 
Prospetto 6.28  
TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_01 0 
1 365 29,13 
118 
0,25 
0,00   
  
2 365 -85,88 0,73   
3 365 29,13 0,25   
4 365 -85,88 0,73   
5 365 29,13 0,25   
6 365 -85,88 0,73   
TE_01 3,15 





2 365 11,81 0,03 -24,83 0,31 
3 365 46,88 0,14 -24,83 0,31 
4 365 11,81 0,03 -24,83 0,31 
5 365 46,88 0,14 -24,83 0,31 
6 365 11,81 0,03 -24,83 0,31 
TE_01 6,3 
1 365 115,37 
118 
0,97 
0,00   
  
2 365 58,75 0,50   
3 365 115,37 0,97   
4 365 58,75 0,50   
5 365 115,37 0,97   
6 365 58,75 0,50   





TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_07 0 
1 365 53,20 
118 
0,45 
0,00   
  
2 365 -35,49 0,30   
3 365 53,20 0,45   
4 365 -35,49 0,30   
5 365 53,20 0,45   
6 365 -35,49 0,30   
TE_07 3,15 





2 365 -20,47 0,06 -24,83 0,31 
3 365 3,26 0,01 -24,83 0,31 
4 365 -20,47 0,06 -24,83 0,31 
5 365 3,26 0,01 -24,83 0,31 
6 365 -20,47 0,06 -24,83 0,31 
TE_07 6,3 
1 365 -1,22 
118 
0,01 
0,00   
  
2 365 -50,92 0,43   
3 365 -1,22 0,01   
4 365 -50,92 0,43   
5 365 -1,22 0,01   
6 365 -50,92 0,43   
 
TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_10 0 
1 365 61,73 
118 
0,52 
0,00   
  
2 365 -17,55 0,15   
3 365 61,73 0,52   
4 365 -17,55 0,15   
5 365 61,73 0,52   
6 365 -17,55 0,15   
TE_10 3,15 





2 365 -28,15 0,08 -23,09 0,29 
3 365 2,14 0,01 -23,09 0,29 
4 365 -28,15 0,08 -23,09 0,29 
5 365 2,14 0,01 -23,09 0,29 
6 365 -28,15 0,08 -23,09 0,29 
TE_10 6,3 
1 365 -33,39 
118 
0,28 
0,00   
  
2 365 -62,81 0,53   
3 365 -33,39 0,28   
4 365 -62,81 0,53   
5 365 -33,39 0,28   
6 365 -62,81 0,53   
 
Prospetto 6.29 





TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_14 0 
1 365 89,20 
118 
0,75 
0,00   
  
2 365 -10,11 0,09   
3 365 89,20 0,75   
4 365 -10,11 0,09   
5 365 89,20 0,75   
6 365 -10,11 0,09   
TE_14 4,375 





2 365 16,18 0,05 4,02 0,05 
3 365 41,20 0,12 4,02 0,05 
4 365 16,18 0,05 4,02 0,05 
5 365 41,20 0,12 4,02 0,05 
6 365 16,18 0,05 4,02 0,05 
TE_14 8,75 
1 365 59,14 
118 
0,50 
0,00   
  
2 365 -23,47 0,20   
3 365 59,14 0,50   
4 365 -23,47 0,20   
5 365 59,14 0,50   
6 365 -23,47 0,20   
 
TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_17 0 
1 365 51,63 
118 
0,44 
0,00   
  
2 365 1,16 0,01   
3 365 51,63 0,44   
4 365 1,16 0,01   
5 365 51,63 0,44   
6 365 1,16 0,01   
TE_17 4,375 





2 365 5,70 0,02 4,02 0,05 
3 365 30,89 0,09 4,02 0,05 
4 365 5,70 0,02 4,02 0,05 
5 365 30,89 0,09 4,02 0,05 
6 365 5,70 0,02 4,02 0,05 
TE_17 8,75 
1 365 40,03 
118 
0,34 
0,00   
  
2 365 -19,65 0,17   
3 365 40,03 0,34   
4 365 -19,65 0,17   
5 365 40,03 0,34   
6 365 -19,65 0,17   
 
Prospetto 6.30 





TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_20 0 
1 365 -7,00 
118 
0,06 
0,00   
  
2 365 -57,12 0,48   
3 365 -7,00 0,06   
4 365 -57,12 0,48   
5 365 -7,00 0,06   
6 365 -57,12 0,48   
TE_20 4,375 





2 365 -33,91 0,10 4,02 0,05 
3 365 -7,90 0,02 4,02 0,05 
4 365 -33,91 0,10 4,02 0,05 
5 365 -7,90 0,02 4,02 0,05 
6 365 -33,91 0,10 4,02 0,05 
TE_20 8,75 
1 365 20,49 
118 
0,17 
0,00   
  
2 365 -40,00 0,34   
3 365 20,49 0,17   
4 365 -40,00 0,34   
5 365 20,49 0,17   
6 365 -40,00 0,34   
 
TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_23 0 
1 365 14,82 
118 
0,13 
0,00   
  
2 365 -89,38 0,75   
3 365 14,82 0,13   
4 365 -89,38 0,75   
5 365 14,82 0,13   
6 365 -89,38 0,75   
TE_23 4,375 





2 365 -40,89 0,12 4,02 0,05 
3 365 -14,66 0,04 4,02 0,05 
4 365 -40,89 0,12 4,02 0,05 
5 365 -14,66 0,04 4,02 0,05 
6 365 -40,89 0,12 4,02 0,05 
TE_23 8,75 
1 365 22,77 
118 
0,19 
0,00   
  
2 365 -59,32 0,50   
3 365 22,77 0,19   
4 365 -59,32 0,50   
5 365 22,77 0,19   
6 365 -59,32 0,50   
 
Prospetto 6.31 





TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_27 0 
1 365 41,64 
118 
0,35 
0,00   
  
2 365 -14,31 0,12   
3 365 41,64 0,35   
4 365 -14,31 0,12   
5 365 41,64 0,35   
6 365 -14,31 0,12   
TE_27 4,375 





2 365 -7,40 0,02 3,24 0,04 
3 365 22,12 0,07 3,24 0,04 
4 365 -7,40 0,02 3,24 0,04 
5 365 22,12 0,07 3,24 0,04 
6 365 -7,40 0,02 3,24 0,04 
TE_27 8,75 
1 365 37,37 
118 
0,32 
0,00   
  
2 365 -35,25 0,30   
3 365 37,37 0,32   
4 365 -35,25 0,30   
5 365 37,37 0,32   
6 365 -35,25 0,30   
 
TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_30 0 
1 365 33,70 
118 
0,28 
0,00   
  
2 365 -25,39 0,21   
3 365 33,70 0,28   
4 365 -25,39 0,21   
5 365 33,70 0,28   
6 365 -25,39 0,21   
TE_30 4,375 





2 365 -12,77 0,04 3,24 0,04 
3 365 16,95 0,05 3,24 0,04 
4 365 -12,77 0,04 3,24 0,04 
5 365 16,95 0,05 3,24 0,04 
6 365 -12,77 0,04 3,24 0,04 
TE_30 8,75 
1 365 34,45 
118 
0,29 
0,00   
  
2 365 -34,39 0,29   
3 365 34,45 0,29   
4 365 -34,39 0,29   
5 365 34,45 0,29   
6 365 -34,39 0,29   
 
Prospetto 6.32  






TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_36 0 
1 365 27,09 
118 
0,23 
0,00   
  
2 365 -72,15 0,61   
3 365 27,09 0,23   
4 365 -72,15 0,61   
5 365 27,09 0,23   
6 365 -72,15 0,61   
TE_36 4,375 





2 365 -26,62 0,08 -0,12 0,00 
3 365 3,56 0,01 -0,12 0,00 
4 365 -26,62 0,08 -0,12 0,00 
5 365 3,56 0,01 -0,12 0,00 
6 365 -26,62 0,08 -0,12 0,00 
TE_36 8,75 
1 365 51,83 
118 
0,44 
0,00   
  
2 365 -52,87 0,45   
3 365 51,83 0,44   
4 365 -52,87 0,45   
5 365 51,83 0,44   
6 365 -52,87 0,45   
 
Prospetto 6.33  
TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_33 0 
1 365 7,17 
118 
0,06 
0,00   
  
2 365 -33,64 0,28   
3 365 7,17 0,06   
4 365 -33,64 0,28   
5 365 7,17 0,06   
6 365 -33,64 0,28   
TE_33 4,375 





2 365 -21,53 0,06 3,24 0,04 
3 365 7,88 0,02 3,24 0,04 
4 365 -21,53 0,06 3,24 0,04 
5 365 7,88 0,02 3,24 0,04 
6 365 -21,53 0,06 3,24 0,04 
TE_33 8,75 
1 365 30,77 
118 
0,26 
0,00   
  
2 365 -31,60 0,27   
3 365 30,77 0,26   
4 365 -31,60 0,27   
5 365 30,77 0,26   
6 365 -31,60 0,27   






TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_41 0 
1 365 27,56 
118 
0,23 
0,00   
  
2 365 -23,61 0,20   
3 365 27,56 0,23   
4 365 -23,61 0,20   
5 365 27,56 0,23   
6 365 -23,61 0,20   
TE_41 4,375 





2 365 -5,85 0,02 4,02 0,05 
3 365 30,01 0,09 4,02 0,05 
4 365 -5,85 0,02 4,02 0,05 
5 365 30,01 0,09 4,02 0,05 
6 365 -5,85 0,02 4,02 0,05 
TE_41 8,75 
1 365 49,55 
118 
0,42 
0,00   
  
2 365 -5,18 0,04   
3 365 49,55 0,42   
4 365 -5,18 0,04   
5 365 49,55 0,42   
6 365 -5,18 0,04   
 
Prospetto 6.34  
TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_38 0 





2 365 -32,86 0,28 0,00 
3 365 44,58 0,38 0,00 
4 365 -32,86 0,28 0,00 
5 365 44,58 0,38 0,00 
6 365 -32,86 0,28 0,00 
TE_38 4,375 





2 365 0,81 0,00 4,02 0,05 
3 365 36,02 0,11 4,02 0,05 
4 365 0,81 0,00 4,02 0,05 
5 365 36,02 0,11 4,02 0,05 
6 365 0,81 0,00 4,02 0,05 
TE_38 8,75 
1 365 76,82 
118 
0,65 
0,00   
  
2 365 -14,89 0,13   
3 365 76,82 0,65   
4 365 -14,89 0,13   
5 365 76,82 0,65   
6 365 -14,89 0,13   






TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_47 0 
1 365 33,82 
118 
0,29 
0,00   
 
2 365 -45,32 0,38  
3 365 33,82 0,29  
4 365 -45,32 0,38  
5 365 33,82 0,29  
6 365 -45,32 0,38  
TE_47 4,375 





2 365 -36,15 0,11 55,45 0,69 
3 365 -0,93 0,00 55,45 0,69 
4 365 -36,15 0,11 55,45 0,69 
5 365 -0,93 0,00 55,45 0,69 
6 365 -36,15 0,11 55,45 0,69 
TE_47 8,75 
1 365 15,30 
118 
0,13 
0,00   
 
2 365 -77,96 0,66  
3 365 15,30 0,13  
4 365 -77,96 0,66  
5 365 15,30 0,13  
6 365 -77,96 0,66  
 
Prospetto 6.35  
TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_44 0 
1 365 23,34 
118 
0,20 
0,00   
  
2 365 -27,91 0,24   
3 365 23,34 0,20   
4 365 -27,91 0,24   
5 365 23,34 0,20   
6 365 -27,91 0,24   
TE_44 4,375 





2 365 -30,13 0,09 55,45 0,69 
3 365 5,77 0,02 55,45 0,69 
4 365 -30,13 0,09 55,45 0,69 
5 365 5,77 0,02 55,45 0,69 
6 365 -30,13 0,09 55,45 0,69 
TE_44 8,75 
1 365 5,39 
118 
0,05 
0,00   
  
2 365 -49,54 0,42   
3 365 5,39 0,05   
4 365 -49,54 0,42   
5 365 5,39 0,05   
6 365 -49,54 0,42   






TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_54 0 
1 365 34,86 
118 
0,29 
0,00   
  
2 365 -12,71 0,11   
3 365 34,86 0,29   
4 365 -12,71 0,11   
5 365 34,86 0,29   
6 365 -12,71 0,11   
TE_54 4,375 





2 365 -7,56 0,02 54,67 0,68 
3 365 13,98 0,04 54,67 0,68 
4 365 -7,56 0,02 54,67 0,68 
5 365 13,98 0,04 54,67 0,68 
6 365 -7,56 0,02 54,67 0,68 
TE_54 8,75 
1 365 35,75 
118 
0,30 
0,00   
  
2 365 -45,05 0,38   
3 365 35,75 0,30   
4 365 -45,05 0,38   
5 365 35,75 0,30   
6 365 -45,05 0,38   
 
Prospetto 6.36  
TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_51 0 
1 365 58,36 
118 
0,49 
0,00   
  
2 365 19,51 0,16   
3 365 58,36 0,49   
4 365 19,51 0,16   
5 365 58,36 0,49   
6 365 19,51 0,16   
TE_51 4,375 





2 365 -3,25 0,01 54,67 0,68 
3 365 22,01 0,07 54,67 0,68 
4 365 -3,25 0,01 54,67 0,68 
5 365 22,01 0,07 54,67 0,68 
6 365 -3,25 0,01 54,67 0,68 
TE_51 8,75 
1 365 18,18 
118 
0,15 
0,00   
  
2 365 -58,54 0,49   
3 365 18,18 0,15   
4 365 -58,54 0,49   
5 365 18,18 0,15   
6 365 -58,54 0,49   






TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_60 0 
1 365 -24,52 
118 
0,21 
0,00   
  
2 365 -104,69 0,88   
3 365 -24,52 0,21   
4 365 -104,69 0,88   
5 365 -24,52 0,21   
6 365 -104,69 0,88   
TE_60 4,375 





2 365 -42,76 0,13 51,32 0,64 
3 365 0,55 0,00 51,32 0,64 
4 365 -42,76 0,13 51,32 0,64 
5 365 0,55 0,00 51,32 0,64 
6 365 -42,76 0,13 51,32 0,64 
TE_60 8,75 
1 365 101,10 
118 
0,85 
0,00   
  
2 365 -56,31 0,48   
3 365 101,10 0,85   
4 365 -56,31 0,48   
5 365 101,10 0,85   
6 365 -56,31 0,48   
 
Prospetto 6.37 
Tutti i tegoli soddisfano la verifica a flessione.  
TABLE: VERIFICA A FLESSIONE  
Frame sez. COMB. PED M2ED M2RD FS M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [Unitless] [kN] [kNm] [kNm] [Unitless] [kNm] [kNm] [Unitless] 
TE_57 0 
1 365 -21,63 
118 
0,18 
0,00   
  
2 365 -56,66 0,48   
3 365 -21,63 0,18   
4 365 -56,66 0,48   
5 365 -21,63 0,18   
6 365 -56,66 0,48   
TE_57 4,375 





2 365 -19,69 0,06 54,67 0,68 
3 365 -0,14 0,00 54,67 0,68 
4 365 -19,69 0,06 54,67 0,68 
5 365 -0,14 0,00 54,67 0,68 
6 365 -19,69 0,06 54,67 0,68 
TE_57 8,75 
1 365 37,26 
118 
0,31 
0,00   
  
2 365 1,37 0,01   
3 365 37,26 0,31   
4 365 1,37 0,01   
5 365 37,26 0,31   
6 365 1,37 0,01   





6.6.3 Verifica a taglio.  
 
Sezione: π 
Armatura a taglio: elemento non dotato di specifica armatura a taglio 
Sezioni di verifica: alle estremità di ogni elemento 
 
La verifica viene condotta, in accordo con il § 4.1.2.1.3.1 delle NTC 2008 - Elementi senza armature 
trasversali resistenti al taglio, verificando che: 
VED ≤ VRD  
e quindi verificando che: 
FS = VED/VRD ≤ 1 
dove: 
VRD = {0,18 ·k · (100 · ρ1 · fck)1/3 /уc + 0,15 · σcp} · bw · d ≥ (vmin + 0,15 · σcp) · bw ·d 
Resistenza a taglio per elementi non dotati di specifica armatura a taglio 
dove 
d: altezza utile della sezione [mm] 
bw: spessore minimo della sezione [mm] 
fck: resistenza a compressione cilindrica caratteristica [N/mm2] 
уc: coefficiente di sicurezza lato calcestruzzo 
уc = 1,5 
ρ1: rapporto geometrico d’armatura longitudinale  
ρ1 = Asl/(bw · d) ≤ 0,02 
σc: tensione media di compressione nella sezione 
k = 1 + (200/d)1/2 ≤ 2 
vmin = 0,035 · k3/2 · fck1/2 
 
La verifica viene condotta trascurando a favore di sicurezza l’effetto della compressione là dove 
presente e quindi σcp viene assunto pari a zero. 
 
La combinazione presa in considerazione è stata ricavata utilizzando il seguente criterio: 
VED = max(|V2ED,MIN; V2ED,MAX|) 
Vengono riportati nelle Prospetti seguenti i risultati della verifica a taglio dei tegoli. 





TABLE: PARAMETRI VERIFICA A TAGLIO 
d bw уc k fck Asl ρ1 vmin vmin·bw·d 
[mm] [mm] [Unitless] [1/mm] [N/mm2] [mm2] [%] [N/mm3] [kN] 
223,3 180 1,5 1,95 40 680 1,69 0,60 24,16 
 
TABLE: VERIFICA A TAGLIO 
Frame b h sez. V2ED V2RD FS 
[Taxt] [m] [m] [m] [kN] [kN] [Unitless] 
TE_01 2,50 0,30 
0,00 16,89 38,26 0,44 
6,30 16,89 38,26 0,44 
TE_02 2,50 0,30 
0,00 18,25 38,26 0,48 
6,30 18,25 38,26 0,48 
TE_03 2,50 0,30 
0,00 18,00 38,26 0,47 
6,30 18,00 38,26 0,47 
TE_04 2,50 0,30 
0,00 18,00 38,26 0,47 
6,30 18,00 38,26 0,47 
TE_05 2,50 0,30 
0,00 18,25 38,26 0,48 
6,30 18,25 38,26 0,48 
TE_06 2,50 0,30 
0,00 16,89 38,26 0,44 
6,30 16,89 38,26 0,44 
TE_07 2,50 0,30 
0,00 16,89 38,26 0,44 
6,30 16,89 38,26 0,44 
TE_08 2,50 0,30 
0,00 18,25 38,26 0,48 
6,30 18,25 38,26 0,48 
TE_09 2,50 0,30 
0,00 18,00 38,26 0,47 
6,30 18,00 38,26 0,47 
TE_10 2,50 0,30 
0,00 18,00 38,26 0,47 
6,30 18,00 38,26 0,47 
TE_11 2,50 0,30 
0,00 18,25 38,26 0,48 
6,30 18,25 38,26 0,48 
TE_12 2,50 0,30 
0,00 16,89 38,26 0,44 
6,30 16,89 38,26 0,44 
TE_13 2,50 0,30 
0,00 23,46 38,26 0,61 
8,75 23,46 38,26 0,61 
TE_14 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_15 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_16 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_17 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_18 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_19 2,50 0,30 
8,75 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
Prospetto 6.38 





TABLE: VERIFICA A TAGLIO 
Frame b h sez. V2ED V2RD FS 
[Taxt] [m] [m] [m] [kN] [kN] [Unitless] 
TE_20 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_21 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_22 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_23 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_24 2,50 0,30 
0,00 23,46 38,26 0,61 
8,75 23,46 38,26 0,61 
TE_25 2,50 0,30 
0,00 23,46 38,26 0,61 
8,75 23,46 38,26 0,61 
TE_26 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_27 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_28 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_29 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_30 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_31 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_32 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_33 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_34 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_35 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_36 2,50 0,30 
0,00 23,46 38,26 0,61 
8,75 23,46 38,26 0,61 
TE_37 2,50 0,30 
0,00 23,46 38,26 0,61 
8,75 23,46 38,26 0,61 
TE_38 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_39 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_40 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
 
Prospetto 6.39 





TABLE: VERIFICA A TAGLIO 
Frame b h sez. V2ED V2RD FS 
[Taxt] [m] [m] [m] [kN] [kN] [Unitless] 
TE_41 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_42 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_43 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_44 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_45 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_46 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_47 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_48 2,50 0,30 
0,00 23,46 38,26 0,61 
8,75 23,46 38,26 0,61 
TE_49 2,50 0,30 
0,00 23,46 38,26 0,61 
8,75 23,46 38,26 0,61 
TE_50 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_51 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_52 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_53 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_54 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_55 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_56 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_57 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_58 2,50 0,30 
0,00 24,99 38,26 0,65 
8,75 24,99 38,26 0,65 
TE_59 2,50 0,30 
0,00 25,35 38,26 0,66 
8,75 25,35 38,26 0,66 
TE_60 2,50 0,30 
0,00 23,46 38,26 0,61 
8,75 23,46 38,26 0,61 
 
Prospetto 6.40 
Tutti i tegoli soddisfano la verifica a taglio.  





6.7 Verifica canali. 
 
6.7.1 Verifica a flessione. 
 
Sezione: ad H 
Armatura a flessione: 2Ф14 al lembo inferiore 
Sezioni di verifica: sezione di mezzeria  
 
La verifica viene condotta in condizione di presso-flessione retta in accordo il § 4.1.2.1.2.4 delle NTC 
2008 - Analisi della sezione pressoinflessa, verificando che: 
 
MSD ≤ MRD(NSD)  
quindi verificando che: 
FS = MSD/ MRD ≤ 1 
 
Le combinazioni prese in considerazione sono state ricavate utilizzando il seguente criterio: 
 
COMB. 1: Pmax ---- M3 
































Fig. 6.22 - Numerazione utilizzata per i canali. 
 
6.7.2 Assi locali dell’elemento. 
 
Si riporta nel seguito la simbologia utilizzata per individuare gli assi dell’elemento: 
 
-  Asse locale 2: ortogonale al piano della falda;  
- Asse locale 3: parallelo al piano della falda;  





Vengono riportati nel Prospetto 6.41 i risultati della verifica a flessione dei canali. 
 
TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame l sez. COMB. PED M3ED M3RD FS 
[Text] [m] [m] [Unitless] [KN] [kNm] [kNm] [Unitless] 
GR_01 6,30 
3,15 1 -32,18 15,04 35,93 0,42 
3,15 2 10,35 15,04 45,35 0,33 
GR_02 6,30 
3,15 1 -0,41 15,04 43,01 0,35 
3,15 2 5,78 15,04 44,35 0,34 
GR_03 6,30 
3,15 1 -21,54 15,04 38,33 0,39 
3,15 2 2,29 15,04 43,59 0,34 
GR_04 8,75 
4,375 1 -28,16 29,01 36,84 0,79 
4,375 2 -6,95 29,01 41,57 0,70 
GR_05 8,75 
4,375 1 2,00 29,01 43,53 0,67 
4,375 2 7,09 29,01 44,64 0,65 
GR_06 8,75 
4,375 1 -27,21 29,01 37,06 0,78 
4,375 2 -4,76 29,01 42,05 0,69 
GR_07 8,75 
4,375 1 -26,61 29,01 37,28 0,78 
4,375 2 -5,38 29,01 41,91 0,69 
GR_08 8,75 
4,375 1 1,47 29,01 43,42 0,67 
4,375 2 6,40 29,01 41,69 0,70 
GR_09 8,75 
4,375 1 -23,53 29,01 37,88 0,77 
4,375 2 -6,73 29,01 41,62 0,70 
GR_10 8,75 
4,375 1 -24,66 29,01 37,63 0,77 
4,375 2 -4,70 29,01 42,06 0,69 
GR_11 8,75 
4,375 1 0,88 29,01 43,29 0,67 
4,375 2 6,76 29,01 44,57 0,65 
GR_12 8,75 
4,375 1 -21,72 29,01 38,29 0,76 
4,375 2 -6,67 29,01 41,63 0,70 
GR_13 8,75 
4,375 1 -16,19 29,01 39,52 0,73 
4,375 2 -2,14 29,01 42,63 0,68 
GR_14 8,75 
4,375 1 -2,11 29,01 42,63 0,68 
4,375 2 6,92 29,01 44,60 0,65 
GR_15 8,75 
4,375 1 -14,67 29,01 39,86 0,73 




Tutti i canali soddisfano la verifica a flessione. 
 
 





6.7.3 Verifica a taglio. 
 
Sezione: ad H 
Armatura a taglio: elemento non dotato di specifica armatura a taglio 
Sezioni di verifica: alle estremità di ogni elemento 
 
La verifica viene condotta, in accordo con il § 4.1.2.1.3.1 delle NTC 2008 - Elementi senza armature 
trasversali resistenti al taglio, verificando che: 
VED ≤ VRD  
e quindi verificando che: 
FS = VED/VRD ≤ 1 
dove: 
VRD = {0,18 ·k · (100 · ρ1 · fck)1/3 /уc + 0,15 · σc} · bw · d ≥ (vmin +0,15 · σc) · bw ·d 
Resistenza a taglio per elementi non dotati di specifica armatura a taglio 
dove 
d: altezza utile della sezione [mm] 
bw: spessore minimo della sezione [mm] 
fck: resistenza a compressione cilindrica caratteristica [N/mm2] 
уc: coefficiente di sicurezza lato calcestruzzo 
уc = 1,5 
ρ1: rapporto geometrico d’armatura longitudinale  
ρ1 = Asl/(bw · d) ≤ 0,02 
σc: tensione media di compressione nella sezione 
k = 1 + (200/d)1/2 ≤ 2 
vmin = 0,035 · k3/2 · fck1/2 
 
Le combinazione presa in considerazione è stata ricavata utilizzando il seguente criterio: 
VED = max(|V2ED,MIN; V2ED,MAX|) 
 
Vengono riportati nel Prospetto 6.42 seguenti i risultati della verifica a taglio dei canali. 
 





TABLE: PARAMETRI VERIFICA A TAGLIO 
d bw уc k fck Asl ρ1 Ac vmin 
[mm] [mm] [Text] [1/mm] [N/mm2] [mm2] [%] [mm2] [N/mm] 
452,8 200 1,5 1,665 32 308 0,34 120800 0,425 
 
 
TABLE: VERIFICA A TAGLIO 
Frame l sez. σcp vmin·bw·d V2ED V2RD FS 
[Text] [m] [m] [N/mm2] [KN] [KN] [KN] [Unitless] 
GR_01 6,30 
0 -0,27 34,89 36,47 -9,55 0,26 
3,15 -0,27 34,89 36,47 9,55 0,26 
GR_02 6,30 
0 0,00 38,46 40,04 -9,55 0,24 
3,15 0,00 38,46 40,04 9,55 0,24 
GR_03 6,30 
0 -0,18 36,08 37,67 -9,55 0,25 
3,15 -0,18 36,08 37,67 9,55 0,25 
GR_04 8,15 
0 -0,23 35,34 36,92 -13,26 0,36 
4,375 -0,23 35,34 36,92 13,26 0,36 
GR_05 8,15 
0 0,06 39,30 40,89 -13,26 0,32 
4,375 0,06 39,30 40,89 13,26 0,32 
GR_06 8,15 
0 -0,23 35,45 37,03 -13,26 0,36 
4,375 -0,23 35,45 37,03 13,26 0,36 
GR_07 8,15 
0 -0,22 35,52 37,10 -13,26 0,36 
4,375 -0,22 35,52 37,10 13,26 0,36 
GR_08 8,15 
0 0,05 39,23 40,81 -13,26 0,32 
4,375 0,05 39,23 40,81 13,26 0,32 
GR_09 8,15 
0 -0,19 35,86 37,44 -13,26 0,35 
4,375 -0,19 35,86 37,44 13,26 0,35 
GR_10 8,15 
0 -0,20 35,74 37,32 -13,26 0,36 
4,375 -0,20 35,74 37,32 13,26 0,36 
GR_11 8,15 
0 -0,18 36,06 37,65 -13,26 0,35 
4,375 -0,18 36,06 37,65 13,26 0,35 
GR_12 8,15 
0 -0,18 36,06 37,65 -13,26 0,35 
4,375 -0,18 36,06 37,65 13,26 0,35 
GR_13 8,15 
0 -0,13 36,69 38,27 -13,26 0,35 
4,375 -0,13 36,69 38,27 13,26 0,35 
GR_14 8,15 
0 -0,02 38,27 39,85 -13,26 0,33 
4,375 -0,02 38,27 39,85 13,26 0,33 
GR_15 8,15 
0 -0,12 36,86 38,44 -13,26 0,34 
4,375 -0,12 36,86 38,44 13,26 0,34 
 
Prospetto 6.42 
Tutti i canali soddisfano la verifica a taglio. 





6.8 Calcolo effetti degli spostamenti relativi tra le fondazioni. 
 
La struttura viene vincolata alla base attraverso vincoli d’incastro perfetto, tenendo in 
considerazione gli spostamenti relativi del terreno di fondazione sul piano orizzontale, dovuti alla 
presenza di fondazioni isolate, attraverso spostamenti relativi tra di esse, come specificato nel § 
3.2.5.2 delle NTC 2008 - Spostamento assoluto e relativo del terreno. 
 
dg = 0,025 · ag · S · TC · TD                                                 Spostamento orizzontale massimo del terreno 
dg = 0,025 · 0,153 · 10 · 0,1467 · 0,441 · 2,212 = 0,00547 m 
dijMAX = 1,25 · √(dgi2 + dgj2)                                                Spostamento relativo tra i punti i e j 
nel caso in esame, essendo tutti i punti su suolo di tipo C risulta  dgi = dgj, e quindi: 
dijMAX = 1,25 · √2 · dg = 1,25 · √2 · 0,00547 = 0,00968 m 
Risultando tutte le coppie di punti a distanza d ≤ 20 m, su suolo di tipo C, risulta: 
dij  = (dijMAX/Vs) · 3x                                                             Spostamento relativo tra i punti i e j 
direzione X: x = 8,75 m, dij  = (0,00968/180) · 3 · 8,75 = 0,00141 m 
direzione Y: x = 16,66 m, dij  = (0,00968/180) · 3 · 16,66 = 0,00269 m 
Avendo assunto per la velocità delle onde di taglio Vs il valore 180 m/s. 
 
Gli effetti indotti dallo spostamento relativo delle fondazioni alla sovrastruttura, vengono calcolati 
in via approssimata applicando una distorsione (abbassamento) ai pilastri, pari alla metà dello 
spostamento relativo dij calcolato al passo precedente, e quindi ricavando la forza necessaria a 




                                   Abbassamento dell’estremo libero di una mensola di altezza h   
















Assunto E = Ecm = 31533 N/mm2 (v. cap. Caratteristiche dei materiali) e: 
JX = 4084315500 mm4 





 = 1,55 KN 





 = 0,75 KN 
My = Vy  · h = 0,75 · 6,95 = 5,2 kN  
 
I valori ricavati vengono quindi combinati con le altre azioni (come previsto nel cap. Procedura per 
la combinazione dell’azione sismica con le altre azioni). 
  





6.9 Verifica pilastri. 
 
6.9.1 Verifica a flessione. 
 
Sezione: Quadrata, 45x45 cm 
Armatura a flessione: 
- P06 e P18, armati con 12Ф14; 
- tutti gli altri con 8Ф14; 
 
La verifica viene condotta in condizione di pressoflessione deviata in accordo il § 4.1.2.1.2.4 delle 











Fig. 6.23 - Dominio limite di resistenza per pressoflessione deviata. 
 
Le combinazioni prese in considerazione sono state ricavate utilizzando il seguente criterio: 
 
COMB. 1: Pmax ---- M2, M3 
COMB. 2: Pmin ---- M2, M3 
COMB. 3: M2max ---- P, M3 
COMB. 4: M2min ---- P, M3 
COMB. 5: M3max ---- P, M2 
COMB. 6: M3min ---- P, M2 
 




















Fig. 6.24 - Numerazione utilizzata per i pilastri. 
 
 
6.9.2 Assi locali dell’elemento. 
 
Si riporta nel seguito la simbologia utilizzata per individuare gli assi dell’elemento: 
 
-  Asse locale 2: coincidente con l’asse globale X;  
- Asse locale 3: coincidente con l’asse globale Y; 
 
 










TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame b h sez. COMB. PED M2ED M3ED FS 
[Text] [m] [m] [m] [Unitless] [KN] [kNm] [kNm] [Unitless] 
P01 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 154,99 326,89 387,35 4,07 
2 157,20 -301,08 -384,10 3,95 
3 154,99 326,89 387,35 4,07 
4 157,20 -301,08 -384,10 3,95 
5 154,99 326,89 387,35 4,07 
6 157,20 -301,08 -384,10 3,95 
         
P02 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 228,02 354,68 394,12 3,84 
2 230,29 -300,56 -394,36 3,66 
3 228,02 354,68 394,12 3,84 
4 230,29 -300,56 -394,36 3,66 
5 228,02 354,68 394,12 3,84 
6 230,29 -300,56 -394,36 3,66 
         
P03 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 254,17 365,61 393,94 3,76 
2 256,47 -301,03 -395,48 3,57 
3 254,17 365,61 393,94 3,76 
4 256,47 -301,03 -395,48 3,57 
5 254,17 365,61 393,94 3,76 
6 256,47 -301,03 -395,48 3,57 
         
P04 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 254,40 392,76 393,94 3,87 
2 256,81 -327,52 -395,29 3,73 
3 254,40 392,76 393,94 3,87 
4 256,81 -327,52 -395,29 3,73 
5 254,40 392,76 393,94 3,87 
6 256,81 -327,52 -395,29 3,73 
         
P05 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 252,90 442,38 393,53 4,13 
2 255,51 -380,72 -395,48 3,82 
3 252,90 442,38 393,53 4,13 
4 255,51 -380,72 -395,48 3,82 
5 252,90 442,38 393,53 4,13 
6 255,51 -380,72 -395,48 3,82 
         
P06 
(12Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 167,31 483,82 393,48 3,88 
2 169,97 -442,02 -395,94 3,68 
3 167,31 483,82 393,48 3,88 
4 169,97 -442,02 -395,94 3,68 
5 167,31 483,82 393,48 3,88 
6 169,97 -442,02 -395,94 3,68 





TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame b h sez. COMB. PED M2ED M3ED FS 
[Text] [m] [m] [m] [Unitltess] [KN] [kNm] [kNm] [Unitless] 
P07 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 230,02 323,42 338,76 3,37 
2 231,17 -320,26 -337,53 3,34 
3 230,02 323,42 338,76 3,37 
4 231,17 -320,26 -337,53 3,34 
5 230,02 323,42 338,76 3,37 
6 231,17 -320,26 -337,53 3,34 
         
P08 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 409,88 322,73 338,58 2,81 
2 411,26 -322,00 -336,85 2,80 
3 409,88 322,73 338,58 2,81 
4 411,26 -322,00 -336,85 2,80 
5 409,88 322,73 338,58 2,81 
6 411,26 -322,00 -336,85 2,80 
         
P09 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 454,13 327,26 339,06 2,73 
2 456,32 -326,87 -336,70 2,72 
3 454,13 327,26 339,06 2,73 
4 456,32 -326,87 -336,70 2,72 
5 454,13 327,26 339,06 2,73 
6 456,32 -326,87 -336,70 2,72 
         
P10 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 453,55 353,59 339,09 2,82 
2 455,67 -353,31 -336,82 2,80 
3 453,55 353,59 339,09 2,82 
4 455,67 -353,31 -336,82 2,80 
5 453,55 353,59 339,09 2,82 
6 455,67 -353,31 -336,82 2,80 
         
P11 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 456,81 404,40 339,29 3,02 
2 458,02 -404,25 -336,71 3,01 
3 456,81 404,40 339,29 3,02 
4 458,02 -404,25 -336,71 3,01 
5 456,81 404,40 339,29 3,02 
6 458,02 -404,25 -336,71 3,01 
         
P12 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 290,09 463,21 345,61 3,89 
2 290,91 -463,18 -342,80 3,88 
3 290,09 463,21 345,61 3,89 
4 290,91 -463,18 -342,80 3,88 
5 290,09 463,21 345,61 3,89 
6 290,91 -463,18 -342,80 3,88 
 
Prospetto 6.44 





TABLE: VERIFICA A FLESSIONE 
Frame b h sez. COMB. PED M2ED M3ED FS 
[Text] [m] [m] [m] [Unitltess] [KN] [kNm] [kNm] [Unitless] 
P13 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 143,39 306,62 383,07 4,04 
2 145,88 -339,55 -383,14 4,15 
3 143,39 306,62 383,07 4,04 
4 145,88 -339,55 -383,14 4,15 
5 143,39 306,62 383,07 4,04 
6 145,88 -339,55 -383,14 4,15 
         
P14 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 228,18 299,69 385,48 3,61 
2 230,29 -352,83 -386,01 3,77 
3 228,18 299,69 385,48 3,61 
4 230,29 -352,83 -386,01 3,77 
5 228,18 299,69 385,48 3,61 
6 230,29 -352,83 -386,01 3,77 
         
P15 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 254,14 301,46 387,09 3,52 
2 256,42 -365,13 -388,76 3,72 
3 254,14 301,46 387,09 3,52 
4 256,42 -365,13 -388,76 3,72 
5 254,14 301,46 387,09 3,52 
6 256,42 -365,13 -388,76 3,72 
         
P16 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 254,40 327,79 387,30 3,59 
2 256,82 -392,48 -388,85 3,83 
3 254,40 327,79 387,30 3,59 
4 256,82 -392,48 -388,85 3,83 
5 254,40 327,79 387,30 3,59 
6 256,82 -392,48 -388,85 3,83 
         
P17 
(8Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 252,92 380,82 387,01 3,79 
2 255,49 -442,18 -389,18 4,10 
3 252,92 380,82 387,01 3,79 
4 255,49 -442,18 -389,18 4,10 
5 252,92 380,82 387,01 3,79 
6 255,49 -442,18 -389,18 4,10 
         
P18 
(12Ф14) 
0,45 0,45 0 
1 167,30 439,92 385,15 3,63 
2 169,96 -481,65 -387,85 3,84 
3 167,30 439,92 385,15 3,63 
4 169,96 -481,65 -387,85 3,84 
5 167,30 439,92 385,15 3,63 
6 169,96 -481,65 -387,85 3,84 
 
Prospetto 6.45 
















                Pilastri che non soddisfano la verifica flessione. 
Fig. 6.25 - Risultati della verifica a flessione dei pilastri.10 
 
















                                                          
10 Immagine elaborata con il software CSI-SAP2000. 





6.9.3 Verifica a taglio. 
 
Sezione: Quadrata, 45x45 cm 
Armatura a taglio: 
- staffe Ф8/15 per 0 ≤ z ≤ 170 cm;                                           [con z misurato dal piede del pilastro] 
- staffe Ф8/20 per 170 ≤ z ≤ 645 cm 
- staffe Ф8/15 per 645 ≤ z ≤ 695 cm 
Sezioni di verifica: 
- z = 0,00 cm 
- z = 170 cm; 
 
La verifica viene condotta in accordo con il § 4.1.2.1.3.2 delle NTC 2008 - Elementi dotati armature 
trasversali resistenti al taglio, verificando che: 
VED ≤ VRD = min(VRCD; VRSD) 
e quindi verificando che: 
FS = VED/VRD ≤ 1 
dove: 
VRSD = 0,9· d · Asw/s ·fyd · ( cotgα + cotgθ) · sinα                           Resistenza a taglio per taglio-trazione 
VRSD = 0,9 · d· bw · αc · fcd’· (cotgα + cotgθ)/(1 + cotg2θ)                  Resistenza a taglio per taglio-compressione 
 
La verifica viene condotta trascurando a favore di sicurezza l’effetto della compressione nel pilastri, 
quindi il parametro αc viene assunto unitario. 
 
Le combinazione presa in considerazione è stata ricavata utilizzando il seguente criterio: 
 
VED = max(|V2ED,MIN; V2ED,MAX; V3ED,MIN; V3ED,MAX|) 
 










TABLE: PARAMETRI PER LA VERIFICA A TAGLIO 
[Parametri] [units] [Descrizione] 
α  90 deg Angolo di inclinazione dell'armatura a taglio 
sinα  1,00 deg 
  
cosα  0,00 deg 
cotgα  0,00 deg 
θ  21,80 deg Angolo di inclinazione delle bielle compresse 
sinθ  0,37 deg 
  
cosθ  0,93 deg 
cotgθ  2,50 deg 
Asw  100 mm2 Area della singola staffa 
d  415 mm Altezza utile della sezione 
bw  450 mm Larghezza minima del pilastro 
fyd  277 N/mm2 Tensione di snervamento di progetto dell'armatura 
fcd  15,8 N/mm2 Resistenza a compressione di progetto del calcestruzzo 
fcd'  7,9 N/mm2 Resistenza a compressione ridotta del calcestruzzo 
 
 
TABLE: VERIFICA A TAGLIO (quota z = 0,00 cm) 
Frame s VRSD VRCD VRD VED FS 
[Text] [mm] [KN] [KN] [KN] [KN] [Unitless] 
P01 150 172,43 457,86 172,43 58,25 0,34 
P02 150 172,43 457,86 172,43 60,86 0,35 
P03 150 172,43 457,86 172,43 61,08 0,35 
P04 150 172,43 457,86 172,43 61,83 0,36 
P05 150 172,43 457,86 172,43 69,51 0,40 
P06 150 172,43 457,86 172,43 75,92 0,44 
P07 150 172,43 457,86 172,43 49,32 0,29 
P08 150 172,43 457,86 172,43 49,07 0,28 
P09 150 172,43 457,86 172,43 49,44 0,29 
P10 150 172,43 457,86 172,43 53,41 0,31 
P11 150 172,43 457,86 172,43 61,09 0,35 
P12 150 172,43 457,86 172,43 72,74 0,42 
P13 150 172,43 457,86 172,43 57,57 0,33 
P14 150 172,43 457,86 172,43 58,82 0,34 
P15 150 172,43 457,86 172,43 59,86 0,35 
P16 150 172,43 457,86 172,43 61,79 0,36 
P17 150 172,43 457,86 172,43 69,48 0,40 
P18 150 172,43 457,86 172,43 74,67 0,43 
 
Prospetto 6.46 






TABLE: VERIFICA A TAGLIO (quota z = 1,70 cm) 
Frame s VRSD VRCD VRD VED FS 
[Text] [mm] [KN] [KN] [KN] [KN] [Unitless] 
P01 200 129,32 457,86 129,32 43,29 0,33 
P02 200 129,32 457,86 129,32 45,23 0,35 
P03 200 129,32 457,86 129,32 45,39 0,35 
P04 200 129,32 457,86 129,32 45,95 0,36 
P05 200 129,32 457,86 129,32 51,66 0,40 
P06 200 129,32 457,86 129,32 56,42 0,44 
P07 200 129,32 457,86 129,32 36,65 0,28 
P08 200 129,32 457,86 129,32 36,47 0,28 
P09 200 129,32 457,86 129,32 36,74 0,28 
P10 200 129,32 457,86 129,32 39,70 0,31 
P11 200 129,32 457,86 129,32 45,40 0,35 
P12 200 129,32 457,86 129,32 54,06 0,42 
P13 200 129,32 457,86 129,32 42,78 0,33 
P14 200 129,32 457,86 129,32 43,72 0,34 
P15 200 129,32 457,86 129,32 44,49 0,34 
P16 200 129,32 457,86 129,32 45,92 0,36 
P17 200 129,32 457,86 129,32 51,64 0,40 




Tutti i pilastri soddisfano le verifiche a taglio. 
  





6.10 Verifica collegamenti pannelli di tamponamento. 
 
Vengono condotte le seguenti verifiche: 
1) Verifica di resistenza del collegamento per forza sismica ortogonale al pannello; 
2) Verifica di compatibilità degli spostamenti; 
 
VERIFICA 1) 
In accordo con il § 7.2.3 delle NTC 2008 - Criteri di progettazione di elementi strutturali secondari ed 
elementi non strutturali, viene calcolata la forza applicata al centro di massa di ciascun pannello: 
 
Fa = (Sa · Wa)/qa 
con 
Sa = α · S · [3· 
(1 + z/H)
1+(1−Ta/T1)2
 – 0,5] 
 
Il periodo fondamentale di vibrazione Ta di ciascun pannello viene calcolato, in modo approssimato, 
assimilando il pannello ad una trave semplicemente appoggiata soggetta ad un carico concentrato 
applicato in mezzeria dell’elemento: 
Ta = 2π√(Ma/Ka) 
                                                                                                                                                 [con Ka = 48EJ/h3] 
TABLE: VERIFICA RESISTENZA COLLEGAMENTO PANNELLO 
PANNELL
O 
h l sez. Wa Ma E J K Ta 
[Text] [m] [m] [m] [kN] [kg] [N/m2] [m4] [N/m] [sec] 
1 2,75 8,75 0,18 108,3 10828 3,E+10 1,E-03 2872813 0,39 
2 2,95 8,75 0,18 116,2 11616 3,E+10 1,E-03 3081744 0,39 
3 2,75 8,25 0,18 102,1 10209 3,E+10 1,E-03 3427438 0,34 




PANNELLO 1, 2: sono i pannelli in direzione X. 
PANNELLO 3, 4: sono i pannelli in direzione Y.  
 
Tutti i pannelli in direzione X vengono assunti della stessa lunghezza.  





Viene assunto qa, in accordo con la Tab. 7.2.I delle NTC 2008, pari a 2. 
α = ag/g = 0,153 
S = 1,467 
 
TABLE: CALCOLO FORZA SISMICA ORIZZONTALE APPLICATA AL PANNELLO 
PANNELL
O 
h l sez. T1 Ta H z Sa Fa 
[Text] [m] [m] [m] [sec] [sec] [m] [m] [Unitless] [kN] 
1 2,75 8,75 0,18 1,10 0,39 9 6,33 0,695 37,65 
2 2,95 8,75 0,18 1,10 0,39 9 1,48 0,440 25,53 
3 2,75 8,25 0,18 1,15 0,34 9 6,33 0,656 33,50 














Fig. 6.26 - Schema dei punti di applicazione dei pannelli ai pilastri. 
 
Calcolo delle resistenze dei collegamenti. 
 
Per i collegamenti vengono utilizzate le proprietà nominali dei materiali. 
Per la verifica, il pannello viene assimilato ad una trave semplicemente appoggiata soggetta ad un 
carico concentrato in mezzeria pari ad Fa; ogni collegamento viene quindi ad essere sollecitato da 
una forza ortogonale al pannello di modulo Fa/2. 
Per i pannelli appesi, data la differente rigidezza dei collegamenti B e C, si assume che tutto lo sforzo 
venga assorbito dai collegamenti di tipo C. 






- Resistenza a trazione bulloni (M10 8.8) 
FTRD = 0,9 · FTB · ARES / уM2 = 0,9 · 800 · 58 / 1,25 = 33,4 kN 
 
- Resistenza a punzonamento della piastra (sp = 6 mm) 
BPRD = 0,6 · π · dm · tp · ftk / уM2 = 0,6 · π · 10 · 6 · 360 / 1,25 = 32,6 kN 
 
- Resistenza a taglio bulloni (M10 8.8) 
FVRD = 0,6 · FTB · ARES / уM2 = 0,6 · 800 · 58 / 1,25 = 22,3 kN 
 
- Resistenza al rifollamento della piastra (sp = 60 mm) 
FBRD = k · α · ftk · d · t / уM2 = 2,5 · 360 · 10 · 6 / 1,25 = 43,2 kN 
α =min {1,5; 2,22; 1} = 1 
k = min {5,94; 2,5} = 2,5 
 
- Resistenza sezione indebolita dai fori 
ARES = (60 – 11) · 6 = 294 mm2 
FRD = fyk · ARES / уM0 = 235 · 294 / 1,05 = 65,8 kN 
 




- Resistenza a trazione bulloni (M16 8.8) 
FTRD = 0,9 · FTB · ARES · nb / уM2 = 0,9 · 800 · 150 · 4 / 1,25 = 345,6 KN 
 
- Resistenza a punzonamento della piastra (sp = 8 mm) 
BPRD = 0,6 · π · dm · tp · ftk · nb / уM2 = 0,6 · π · 16 · 8 · 360 · 4 / 1,25 = 278 kN 
 
- Resistenza a taglio bulloni (M16 8.8) 
FVRD = 0,6 · FTB · ARES · nb  / уM2 = 0,6 · 800 · 150 · 4 / 1,25 = 230,4 kN 





- Resistenza al rifollamento della piastra (sp = 8 mm) 
FBRD = k · α · ftk · d · t · nb / уM2 = 2,5 · · 0,78 · 360 · 16 · 8 · 4  / 1,25 = 287,5 kN 
α =min {0,78; 2,22; 1} = 0,78 
k = min {4,89; 2,5} = 2,5 
 
- Resistenza sezione indebolita dai fori 
ARES = (320 – 11 · 4) · 8 = 2208 mm2 
FRD = fyk · ARES / уM0 = 235 · 2208 / 1,05 = 494 kN 
 
La resistenza FR del collegamento B viene assunta pari a 278 kN. 
 
La verifica (Prospetto 6.50) viene condotta verificando che: 
 
FS = (Fa/2)/FR ≤ 1 
 
TABLE: VERIFICA RESISTENZA COLLEGAMENTO PANNELLO 
PANNELLO h l sez. Wa COLLEG. Fa/2 FR FS 
[Text] [m] [m] [m] [kN] [Text] [kN] [kN] [Unitless] 
1 2,75 8,75 0,18 108,28 C 18,82 278 0,07 
2 2,95 8,75 0,18 116,16 A 12,77 32,6 0,39 
3 2,75 8,25 0,18 102,09 C 16,75 278 0,06 









Questo tipo di analisi, che prevede che i tamponamenti siano trattati come elementi secondari che 
non interagiscono quindi con il comportamento globale strutturale, permette di ricavare “il gioco 
foro bullone” che deve avere il collegamento per permettere gli spostamenti che la struttura subisce 
sotto le azioni di progetto per lo Stato Limite considerato, in questo caso SLV. 





Per ogni punto di collegamento, lo spostamento massimo viene calcolato in combinazione sismica. 
In accordo con il § 7.3.3.3 delle NTC 2008 - Valutazione degli spostamenti, lo spostamento allo SLV 
viene calcolato moltiplicando lo spostamento elastico, ottenuto in combinazione sismica, per il 
fattore di struttura q = 1,5: 
T1X = 1,149 s > TC = 0,441 s 
T1Y = 1,096 s > TC = 0,441 s 
                                                                              dE = ± μd · dEe                                  [spostamento allo SLV] 
con μd = q [in entrambe le direzioni] 
TABLE:  Joint Displacements TIPO A  TABLE:  Joint Displacements TIPO A 
Frame Joint U1el U1el·q  Frame Joint U2el U2el·q 
Text Text mm mm  Text Text mm mm 
P2 A ±18,38 ±27,56  P6 A ±21,46 ±32,18 
P3 A ±18,38 ±27,58  P12 A ±21,47 ±32,21 
P4 A ±18,38 ±27,57  P18 A ±21,41 ±32,12 
P5 A ±18,37 ±27,56  
    
P6 A ±18,38 ±27,57  
    
P14 A ±18,02 ±27,03  
    
P15 A ±18,08 ±27,11  
    
P16 A ±18,08 ±27,12  
    
P17 A ±18,08 ±27,12  
    
P18 A ±18,05 ±27,07  
    
 
TABLE:  Joint Displacements - TIPO B - C  TABLE:  Joint Displacements - TIPO B - C 
Frame Joint U1el U1el·q  Frame Joint U2el U2el·q 
Text Text mm mm  Text Text mm mm 
P2 B - C ±11,90 ±17,84  P6 B - C ±13,71 ±20,56 
P3 B - C ±11,88 ±17,82  P12 B - C ±13,72 ±20,58 
P4 B - C ±11,88 ±17,82  P18 B - C ±13,74 ±20,61 
P5 B - C ±11,88 ±17,82  
    
P6 B - C ±11,87 ±17,80  
    
P13 B - C ±11,75 ±17,62  
    
P14 B - C ±11,27 ±16,91  
    
P15 B - C ±11,25 ±16,87  
    
P16 B - C ±11,25 ±16,87  
    
P17 B - C ±11,25 ±16,87  
    
P18 B - C ±11,26 ±16,89  
    
 
Prospetto 6.51 – Verifica collegamenti pannelli. 
Nessuno dei collegamenti soddisfa la VERIFICA 2) in quanto non dotati di alcuna asolatura. 





6.11 Verifica plinti. 
 
La verifica dei plinti viene condotta in accordo con la CNR 10025/1998, individuando meccanismi 
resistenti puntone-tirante, controllando: 
VERIFICA 1 - I bordi frontali superiori; 
VERIFCIA 2 - I bordi laterali superiori; 
VERIFICA 3 - I bordi frontali inferiori; 









Fig. 6.27 - Modello per la verifica dei plinti a bicchiere.11 
Le forze che agiscono sul plinto sono date dalle seguenti espressioni: 
F1 = VSD + 3/2 · (MSD/h) 
F2 = 3/2 · (MSD/h) 
F3 = PED 
In assenza di modelli più accurati, le verifiche vengono condotte separatamente per i due piani di 
sollecitazione, conducendo cioè le verifiche per le seguenti coppi di azioni: 
GRUPPO 1 - NED, V2ED, M3ED 
GRUPPO 2 - NED, V3ED, M2ED 
La verifica nei confronti del punzonamento della soletta di fondo (VERIFICA 5) viene invece condotta 
in accordo con l’Eurocodice 2, tenendo in considerazione dell’eccentricità del carico in entrambe le 
direzioni.  
                                                          
11 Consiglio Nazionale di Ricerca – CNR 10025/1998. 





Le combinazioni prese in considerazione sono state ricavate utilizzando il seguente criterio: 
 
COMB. 1: Pmax ---- M2 (M3) 
COMB. 2: Pmin ---- M2 (M3) 
COMB. 3: M2max ---- P 
COMB. 4: M2min ---- P 
COMB. 5: M3max ---- P 
COMB. 6: M3min ---- P 
 
Le combinazioni prese in considerazione per il taglio sono state ricavate utilizzando il seguente 
criterio: 
VED = max(|V2ED,MIN; V2ED,MAX|) 
VED = max(|V3ED,MIN; V3ED,MAX|) 
 
In Figura 6.28 è riportata la numerazione utilizzata per i plinti nelle tabelle di verifica. Per le verifiche 













Fig. 6.28 - Numerazione utilizzata per i plinti. 













Fig. 6.29 - Modello per la verifica dei bordi frontali superiori.11 
TABLE: PARAMETRI VERIFICA  
VERIFICA 1 - BORDI FRONTALI SUPERIORI 
[Text] 0 [units] [Descrizione] 
B = 570 mm lato interno del pozzetto 
b = 450 mm lato del pilastro 
t = 150 mm spessore parete del pozzetto 
c = 248 mm  = B/2 + t/2 - b/4 
d = 120 mm altezza utile del bordo superiore 
z = 108 mm braccio delle forze interne (0,9 · d) 
tgβ = 2,29 deg  = c/z 
λ = 2,29 deg  = tgβ 
β = 66,43 deg angolo inclinazione biella compressa 
h = 830 mm infilaggio netto del pozzetto 
fyd = 276,97 N/mm2 resistenza a trazione di progetto acciaio 
fcd = 19,75 N/mm2 resistenza a comp. di progetto cls 
As' = As = 565 mm2 armatura nella zona h/2 sup. del pozzetto  
α =  1,00 unitless  = As/As' 
FRS 273,15 KN sforzo resistente nelle barre d’acciaio 
FRC 125,88 KN sforzo resistente nel calcestruzzo 
Prospetto 6.52 
dove 
FRS = 2 · As · (1 + α) · fyd / λ 
FRC = fcd · h ·0,4 · d / (1 + λ2) 
La verifica viene condotta verificando che:  
FSs = F1/FRs ≤ 1 (verifica lato acciaio). 
FSc = F1/FRc ≤ 1 (verifica lato calcestruzzo). 
                                                          
11 Consiglio Nazionale di Ricerca – CNR 10025/1998. 




TABLE: VERIFICA 1 (GRUPPO 1) - BORDI FRONTALI SUPERIORI 
Frame COMB.  PED V2ED M3ED F1 FSS FSC 
[Text] [Unitless] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] [Unitless] 
FO_01 
1 154,99 58,25 351,09 692,75 2,54 5,50 
2 157,20 58,25 -347,84 570,38 2,09 4,53 
5 154,99 58,25 351,09 692,75 2,54 5,50 
6 157,20 58,25 -347,84 570,38 2,09 4,53 
        
FO_03 
1 254,17 61,08 355,92 704,30 2,58 5,60 
2 256,47 61,08 -357,46 584,93 2,14 4,65 
5 254,17 61,08 355,92 704,30 2,58 5,60 
6 256,47 61,08 -357,46 584,93 2,14 4,65 
             
FO_05 
1 252,90 61,29 355,37 703,53 2,58 5,59 
2 255,51 61,29 -357,32 584,47 2,14 4,64 
5 252,90 61,29 355,37 703,53 2,58 5,59 
6 255,51 61,29 -357,32 584,47 2,14 4,64 
 
FO_08 
1 409,88 49,07 308,03 605,75 2,22 4,81 
2 411,26 49,07 -306,30 504,48 1,85 4,01 
5 409,88 49,07 308,03 605,75 2,22 4,81 
6 411,26 49,07 -306,30 504,48 1,85 4,01 
             
FO_10 
1 453,55 49,33 308,39 606,65 2,22 4,82 
2 455,67 49,33 -306,12 503,90 1,84 4,00 
5 453,55 49,33 308,39 606,65 2,22 4,82 
6 455,67 49,33 -306,12 503,90 1,84 4,00 
             
FO_12 
1 290,09 52,66 312,84 618,02 2,26 4,91 
2 290,91 52,66 -310,02 507,62 1,86 4,03 
5 290,09 52,66 312,84 618,02 2,26 4,91 
6 290,91 52,66 -310,02 507,62 1,86 4,03 
 
FO_13 
1 143,39 57,57 347,24 685,10 2,51 5,44 
2 145,88 57,57 -347,30 570,09 2,09 4,53 
5 143,39 57,57 347,24 685,10 2,51 5,44 
6 145,88 57,57 -347,30 570,09 2,09 4,53 
             
FO_15 
1 254,14 59,86 349,83 692,08 2,53 5,50 
2 256,42 59,86 -351,50 575,38 2,11 4,57 
5 254,14 59,86 349,83 692,08 2,53 5,50 
6 256,42 59,86 -351,50 575,38 2,11 4,57 
             
FO_17 
1 252,92 60,19 349,55 691,90 2,53 5,50 
2 255,49 60,19 -351,72 575,45 2,11 4,57 
5 252,92 60,19 349,55 691,90 2,53 5,50 
6 255,49 60,19 -351,72 575,45 2,11 4,57 
 
Prospetto 6.53 
Nessuno dei plinti soddisfa la VERIFICA 1, con crisi sia lato acciaio che calcestruzzo. 




TABLE: VERIFICA 1 (GRUPPO 2) - BORDI FRONTALI SUPERIORI 
Frame COMB.  PED V3ED M2ED F1 FSS FSC 
[Text] [Unitless] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] [Unitless] 
FO_01 
1 154,99 49,62 296,00 584,56 2,14 4,64 
2 157,20 49,62 -270,19 438,68 1,61 3,48 
3 154,99 49,62 296,00 584,56 2,14 4,64 
4 157,20 49,62 -270,19 438,68 1,61 3,48 
             
FO_03 
1 254,17 57,56 329,78 653,54 2,39 5,19 
2 256,47 57,56 -265,20 421,71 1,54 3,35 
3 254,17 57,56 329,78 653,54 2,39 5,19 
4 256,47 57,56 -265,20 421,71 1,54 3,35 
             
FO_05 
1 252,90 69,51 399,11 790,79 2,90 6,28 
2 255,51 69,51 -337,45 540,33 1,98 4,29 
3 252,90 69,51 399,11 790,79 2,90 6,28 
4 255,51 69,51 -337,45 540,33 1,98 4,29 
 
FO_08 
1 409,88 48,75 292,39 577,16 2,11 4,59 
2 411,26 48,75 -291,65 478,33 1,75 3,80 
3 409,88 48,75 292,39 577,16 2,11 4,59 
4 411,26 48,75 -291,65 478,33 1,75 3,80 
             
FO_10 
1 453,55 53,41 320,34 632,34 2,32 5,02 
2 455,67 53,41 -320,06 525,01 1,92 4,17 
3 453,55 53,41 320,34 632,34 2,32 5,02 
4 455,67 53,41 -320,06 525,01 1,92 4,17 
             
FO_12 
1 290,09 72,74 417,93 828,04 3,03 6,58 
2 290,91 72,74 -417,90 682,50 2,50 5,42 
3 290,09 72,74 417,93 828,04 3,03 6,58 
4 290,91 72,74 -417,90 682,50 2,50 5,42 
 
FO_13 
1 143,39 51,70 274,44 547,68 2,01 4,35 
2 145,88 51,70 -307,37 503,79 1,84 4,00 
3 143,39 51,70 274,44 547,68 2,01 4,35 
4 145,88 51,70 -307,37 503,79 1,84 4,00 
             
FO_15 
1 254,14 57,49 265,68 537,63 1,97 4,27 
2 256,42 57,49 -329,35 537,72 1,97 4,27 
3 254,14 57,49 265,68 537,63 1,97 4,27 
4 256,42 57,49 -329,35 537,72 1,97 4,27 
             
FO_17 
1 252,92 69,48 337,56 679,54 2,49 5,40 
2 255,49 69,48 -398,93 651,47 2,39 5,18 
3 252,92 69,48 337,56 679,54 2,49 5,40 
4 255,49 69,48 -398,93 651,47 2,39 5,18 
 
Prospetto 6.54 
Nessuno dei plinti soddisfa la VERIFICA 1, con crisi sia lato acciaio che calcestruzzo. 





6.11.2 Verifica 2 - bordi laterali superiori. 
 
TABLE: PARAMETRI VERIFICA  
VERIFICA 2 - BORDI LATERALI SUPERIORI 
[Text]   [units] [Descrizione] 
fyd = 276,97 N/mm2 resistenza a trazione di progetto dell’acciaio 
As' = As = 565 mm2 armatura nella zona h/2 sup. del pozzetto 




FRS = 2 · As · fyd 
 
Si osserva che la formula relativa alla verifica dei ferri esterni contenuta nella CNR 10025/1998, per 
alcuni valori di α (rapporto tra il quantitativo d'armatura interna ed esterna), porta a dei risultati 
negativi. Pertanto, le armature sulle due superfici delle pareti laterali sono state verificate con 





















TABLE: VERIFICA 2 (GRUPPO 1) - BORDI LATERALI SUPERIORI 
Frame COMB.  PED V2ED M3ED F1 FSS 
[Text] [Unitless] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] 
FO_01 
1 154,99 58,25 351,09 692,75 2,21 
2 157,20 58,25 -347,84 570,38 1,82 
5 154,99 58,25 351,09 692,75 2,21 
6 157,20 58,25 -347,84 570,38 1,82 
            
FO_03 
1 254,17 61,08 355,92 704,30 2,25 
2 256,47 61,08 -357,46 584,93 1,87 
5 254,17 61,08 355,92 704,30 2,25 
6 256,47 61,08 -357,46 584,93 1,87 
            
FO_05 
1 252,90 61,29 355,37 703,53 2,25 
2 255,51 61,29 -357,32 584,47 1,87 
5 252,90 61,29 355,37 703,53 2,25 
6 255,51 61,29 -357,32 584,47 1,87 
 
FO_08 
1 409,88 49,07 308,03 605,75 1,94 
2 411,26 49,07 -306,30 504,48 1,61 
5 409,88 49,07 308,03 605,75 1,94 
6 411,26 49,07 -306,30 504,48 1,61 
            
FO_10 
1 453,55 49,33 308,39 606,65 1,94 
2 455,67 49,33 -306,12 503,90 1,61 
5 453,55 49,33 308,39 606,65 1,94 
6 455,67 49,33 -306,12 503,90 1,61 
            
FO_12 
1 290,09 52,66 312,84 618,02 1,97 
2 290,91 52,66 -310,02 507,62 1,62 
5 290,09 52,66 312,84 618,02 1,97 
6 290,91 52,66 -310,02 507,62 1,62 
 
FO_13 
1 143,39 57,57 347,24 685,10 2,19 
2 145,88 57,57 -347,30 570,09 1,82 
5 143,39 57,57 347,24 685,10 2,19 
6 145,88 57,57 -347,30 570,09 1,82 
            
FO_15 
1 254,14 59,86 349,83 692,08 2,21 
2 256,42 59,86 -351,50 575,38 1,84 
5 254,14 59,86 349,83 692,08 2,21 
6 256,42 59,86 -351,50 575,38 1,84 
            
FO_17 
1 252,92 60,19 349,55 691,90 2,21 
2 255,49 60,19 -351,72 575,45 1,84 
5 252,92 60,19 349,55 691,90 2,21 
6 255,49 60,19 -351,72 575,45 1,84 
 
Prospetto 6.56 
Nessuno dei plinti soddisfa la VERIFICA 2. 




TABLE: VERIFICA 2 (GRUPPO 2) - BORDI LATERALI SUPERIORI 
Frame COMB.  PED V3ED M2ED F1 FSS 
[Text] [Unitless] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] 
FO_01 
1 154,99 49,62 296,00 584,56 1,87 
2 157,20 49,62 -270,19 438,68 1,40 
3 154,99 49,62 296,00 584,56 1,87 
4 157,20 49,62 -270,19 438,68 1,40 
            
FO_03 
1 254,17 57,56 329,78 653,54 2,09 
2 256,47 57,56 -265,20 421,71 1,35 
3 254,17 57,56 329,78 653,54 2,09 
4 256,47 57,56 -265,20 421,71 1,35 
            
FO_05 
1 252,90 69,51 399,11 790,79 2,53 
2 255,51 69,51 -337,45 540,33 1,73 
3 252,90 69,51 399,11 790,79 2,53 
4 255,51 69,51 -337,45 540,33 1,73 
 
FO_08 
1 409,88 48,75 292,39 577,16 1,84 
2 411,26 48,75 -291,65 478,33 1,53 
3 409,88 48,75 292,39 577,16 1,84 
4 411,26 48,75 -291,65 478,33 1,53 
            
FO_10 
1 453,55 53,41 320,34 632,34 2,02 
2 455,67 53,41 -320,06 525,01 1,68 
3 453,55 53,41 320,34 632,34 2,02 
4 455,67 53,41 -320,06 525,01 1,68 
            
FO_12 
1 290,09 72,74 417,93 828,04 2,65 
2 290,91 72,74 -417,90 682,50 2,18 
3 290,09 72,74 417,93 828,04 2,65 
4 290,91 72,74 -417,90 682,50 2,18 
 
FO_13 
1 143,39 51,70 274,44 547,68 1,75 
2 145,88 51,70 -307,37 503,79 1,61 
3 143,39 51,70 274,44 547,68 1,75 
4 145,88 51,70 -307,37 503,79 1,61 
            
FO_15 
1 254,14 57,49 265,68 537,63 1,72 
2 256,42 57,49 -329,35 537,72 1,72 
3 254,14 57,49 265,68 537,63 1,72 
4 256,42 57,49 -329,35 537,72 1,72 
            
FO_17 
1 252,92 69,48 337,56 679,54 2,17 
2 255,49 69,48 -398,93 651,47 2,08 
3 252,92 69,48 337,56 679,54 2,17 
4 255,49 69,48 -398,93 651,47 2,08 
 
Prospetto 6.57 
Nessuno dei plinti soddisfa la VERIFICA 2. 





6.11.3 Verifica 3 - frontali inferiori. 
 
TABLE: PARAMETRI VERIFICA  
VERIFICA 3 - BORDI FRONTALI INFERIORI 
[Text]  [units] [Descrizione] 
b = 450 mm lato del pilastro 
t = 150 mm spessore della parete del pozzetto 
h =  830 mm infilaggio netto del pozzetto 
Es = 200000 N/mm2 modulo elastico acciaio 
Ecm = 33716 N/mm2 valor medio modulo elastico calcestruzzo 
αe =  5,93 unitless  = Es/Ec 
Aw = 226 mm2 armatura nella zona h/2 inf. del pozzetto 
fctk = 2,517 N/mm2 resistenza a trazione caratteristica calcestruzzo 
fctd = 1,24 N/mm2 resistenza a trazione di progetto calcestruzzo 

























TABLE: VERIFICA 3 (GRUPPO 1) - BORDI FRONTALI INFERIORI 
Frame COMB.  PED V2ED M3ED F2 FSC 
[Text] [Unitless] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] 
FO_01 
1 154,99 58,25 351,09 634,49 5,59 
2 157,20 58,25 -347,84 628,63 5,54 
5 154,99 58,25 351,09 634,49 5,59 
6 157,20 58,25 -347,84 628,63 5,54 
            
FO_03 
1 254,17 61,08 355,92 643,22 5,67 
2 256,47 61,08 -357,46 646,01 5,69 
5 254,17 61,08 355,92 643,22 5,67 
6 256,47 61,08 -357,46 646,01 5,69 
            
FO_05 
1 252,90 61,29 355,37 642,24 5,66 
2 255,51 61,29 -357,32 645,77 5,69 
5 252,90 61,29 355,37 642,24 5,66 
6 255,51 61,29 -357,32 645,77 5,69 
 
FO_08 
1 409,88 49,07 308,03 556,68 4,90 
2 411,26 49,07 -306,30 553,55 4,88 
5 409,88 49,07 308,03 556,68 4,90 
6 411,26 49,07 -306,30 553,55 4,88 
            
FO_10 
1 453,55 49,33 308,39 557,33 4,91 
2 455,67 49,33 -306,12 553,22 4,87 
5 453,55 49,33 308,39 557,33 4,91 
6 455,67 49,33 -306,12 553,22 4,87 
            
FO_12 
1 290,09 52,66 312,84 565,37 4,98 
2 290,91 52,66 -310,02 560,28 4,93 
5 290,09 52,66 312,84 565,37 4,98 
6 290,91 52,66 -310,02 560,28 4,93 
 
FO_13 
1 143,39 57,57 347,24 627,54 5,53 
2 145,88 57,57 -347,30 627,66 5,53 
5 143,39 57,57 347,24 627,54 5,53 
6 145,88 57,57 -347,30 627,66 5,53 
            
FO_15 
1 254,14 59,86 349,83 632,23 5,57 
2 256,42 59,86 -351,50 635,23 5,60 
5 254,14 59,86 349,83 632,23 5,57 
6 256,42 59,86 -351,50 635,23 5,60 
            
FO_17 
1 252,92 60,19 349,55 631,71 5,56 
2 255,49 60,19 -351,72 635,64 5,60 
5 252,92 60,19 349,55 631,71 5,56 
6 255,49 60,19 -351,72 635,64 5,60 
 
Prospetto 6.59 
Nessuno dei plinti soddisfa la VERIFICA 3. 




TABLE: VERIFICA 3 (GRUPPO 2) - BORDI FRONTALI INFERIORI 
Frame COMB.  PED V3ED M2ED F2 FSC 
[Text] [Unitless] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] 
FO_01 
1 154,99 49,62 296,00 534,94 4,71 
2 157,20 49,62 -270,19 488,30 4,30 
3 154,99 49,62 296,00 534,94 4,71 
4 157,20 49,62 -270,19 488,30 4,30 
              
FO_03 
1 254,17 57,56 329,78 595,98 5,25 
2 256,47 57,56 -265,20 479,27 4,22 
3 254,17 57,56 329,78 595,98 5,25 
4 256,47 57,56 -265,20 479,27 4,22 
              
FO_05 
1 252,90 69,51 399,11 721,28 6,35 
2 255,51 69,51 -337,45 609,85 5,37 
3 252,90 69,51 399,11 721,28 6,35 
4 255,51 69,51 -337,45 609,85 5,37 
 
FO_08 
1 409,88 48,75 292,39 528,41 4,65 
2 411,26 48,75 -291,65 527,09 4,64 
3 409,88 48,75 292,39 528,41 4,65 
4 411,26 48,75 -291,65 527,09 4,64 
              
FO_10 
1 453,55 53,41 320,34 578,93 5,10 
2 455,67 53,41 -320,06 578,43 5,09 
3 453,55 53,41 320,34 578,93 5,10 
4 455,67 53,41 -320,06 578,43 5,09 
              
FO_12 
1 290,09 72,74 417,93 755,30 6,65 
2 290,91 72,74 -417,90 755,24 6,65 
3 290,09 72,74 417,93 755,30 6,65 
4 290,91 72,74 -417,90 755,24 6,65 
 
FO_13 
1 143,39 51,70 274,44 495,98 4,37 
2 145,88 51,70 -307,37 555,48 4,89 
3 143,39 51,70 274,44 495,98 4,37 
4 145,88 51,70 -307,37 555,48 4,89 
              
FO_15 
1 254,14 57,49 265,68 480,14 4,23 
2 256,42 57,49 -329,35 595,20 5,24 
3 254,14 57,49 265,68 480,14 4,23 
4 256,42 57,49 -329,35 595,20 5,24 
              
FO_17 
1 252,92 69,48 337,56 610,06 5,37 
2 255,49 69,48 -398,93 720,96 6,35 
3 252,92 69,48 337,56 610,06 5,37 
4 255,49 69,48 -398,93 720,96 6,35 
 
Prospetto 6.60 
Nessuno dei plinti soddisfa la VERIFICA 3. 















Fig. 6.30 - Modello per la verifica delle pareti laterali.11 
 
TABLE: PARAMETRI VERIFICA  
VERIFICA 4 - PARETI LATERALI 
[Text]  [units] [Descrizione] 
B =  570 mm lato interno del pozzetto 
ho =  1058 mm  = H - h/4 
co = 120 mm min[0,2do; (tf-3)/2] = min(159; 120) 
t =  150 mm spessore della parete del pozzetto 
do =  795 mm  = B + 1,5 · t 
tgβo = 1,33 deg  = ho/do 
λo = 1,33 deg  = tgβo 
βo = 53,07 deg angolo d’inclinazione della biella compressa 
Av =  452 mm2 area armatura verticale 
fyd = 276,97 N/mm2 resistenza a trazione di progetto dell’acciaio 
fcd = 19,75 N/mm2 resistenza a compressione di progetto calcestruzzo 
FRS 188 kN sforzo resistente nelle barre d’acciaio 




FRS = 2 · Av · fyd / λo 
FRC = 2 · 0,4 · d · fcd · t / (1 + λo2) 
 
                                                          
11 Consiglio Nazionale di Ricerca – CNR 10025/1998. 




TABLE: VERIFICA 4 (GRUPPO 1) - PARETI LATERALI 
Frame COMB.  PED V2ED M3ED F1 FSS FSC 
[Text] [Unitless] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] [Unitless] 
FO_01 
1 154,99 58,25 351,09 692,75 3,68 1,02 
2 157,20 58,25 -347,84 570,38 3,03 0,84 
5 154,99 58,25 351,09 692,75 3,68 1,02 
6 157,20 58,25 -347,84 570,38 3,03 0,84 
             
FO_03 
1 254,17 61,08 355,92 704,30 3,74 1,04 
2 256,47 61,08 -357,46 584,93 3,11 0,86 
5 254,17 61,08 355,92 704,30 3,74 1,04 
6 256,47 61,08 -357,46 584,93 3,11 0,86 
             
FO_05 
1 252,90 61,29 355,37 703,53 3,74 1,03 
2 255,51 61,29 -357,32 584,47 3,11 0,86 
5 252,90 61,29 355,37 703,53 3,74 1,03 
6 255,51 61,29 -357,32 584,47 3,11 0,86 
 
FO_08 
1 409,88 49,07 308,03 605,75 3,22 0,89 
2 411,26 49,07 -306,30 504,48 2,68 0,74 
5 409,88 49,07 308,03 605,75 3,22 0,89 
6 411,26 49,07 -306,30 504,48 2,68 0,74 
             
FO_10 
1 453,55 49,33 308,39 606,65 3,22 0,89 
2 455,67 49,33 -306,12 503,90 2,68 0,74 
5 453,55 49,33 308,39 606,65 3,22 0,89 
6 455,67 49,33 -306,12 503,90 2,68 0,74 
             
FO_12 
1 290,09 52,66 312,84 618,02 3,28 0,91 
2 290,91 52,66 -310,02 507,62 2,70 0,75 
5 290,09 52,66 312,84 618,02 3,28 0,91 
6 290,91 52,66 -310,02 507,62 2,70 0,75 
 
FO_13 
1 143,39 57,57 347,24 685,10 3,64 1,01 
2 145,88 57,57 -347,30 570,09 3,03 0,84 
5 143,39 57,57 347,24 685,10 3,64 1,01 
6 145,88 57,57 -347,30 570,09 3,03 0,84 
             
FO_15 
1 254,14 59,86 349,83 692,08 3,68 1,02 
2 256,42 59,86 -351,50 575,38 3,06 0,85 
5 254,14 59,86 349,83 692,08 3,68 1,02 
6 256,42 59,86 -351,50 575,38 3,06 0,85 
             
FO_17 
1 252,92 60,19 349,55 691,90 3,68 1,02 
2 255,49 60,19 -351,72 575,45 3,06 0,85 
5 252,92 60,19 349,55 691,90 3,68 1,02 
6 255,49 60,19 -351,72 575,45 3,06 0,85 
 
Prospetto 6.62 
Nessuno dei plinti soddisfa la VERIFICA 4, la crisi interessa maggiormente l’armatura metallica.  




TABLE: VERIFICA 4 (GRUPPO 2) - PARETI LATERALI 
Frame COMB.  PED V3ED M2ED F1 FSS FSC 
[Text] [Unitless] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] [Unitless] 
FO_01 
1 154,99 49,62 296,00 584,56 3,11 0,86 
2 157,20 49,62 -270,19 438,68 2,33 0,64 
3 154,99 49,62 296,00 584,56 3,11 0,86 
4 157,20 49,62 -270,19 438,68 2,33 0,64 
             
FO_03 
1 254,17 57,56 329,78 653,54 3,47 0,96 
2 256,47 57,56 -265,20 421,71 2,24 0,62 
3 254,17 57,56 329,78 653,54 3,47 0,96 
4 256,47 57,56 -265,20 421,71 2,24 0,62 
             
FO_05 
1 252,90 69,51 399,11 790,79 4,20 1,16 
2 255,51 69,51 -337,45 540,33 2,87 0,79 
3 252,90 69,51 399,11 790,79 4,20 1,16 
4 255,51 69,51 -337,45 540,33 2,87 0,79 
 
FO_08 
1 409,88 48,75 292,39 577,16 3,07 0,85 
2 411,26 48,75 -291,65 478,33 2,54 0,70 
3 409,88 48,75 292,39 577,16 3,07 0,85 
4 411,26 48,75 -291,65 478,33 2,54 0,70 
             
FO_10 
1 453,55 53,41 320,34 632,34 3,36 0,93 
2 455,67 53,41 -320,06 525,01 2,79 0,77 
3 453,55 53,41 320,34 632,34 3,36 0,93 
4 455,67 53,41 -320,06 525,01 2,79 0,77 
             
FO_12 
1 290,09 72,74 417,93 828,04 4,40 1,22 
2 290,91 72,74 -417,90 682,50 3,63 1,00 
3 290,09 72,74 417,93 828,04 4,40 1,22 
4 290,91 72,74 -417,90 682,50 3,63 1,00 
 
FO_13 
1 143,39 51,70 274,44 547,68 2,91 0,80 
2 145,88 51,70 -307,37 503,79 2,68 0,74 
3 143,39 51,70 274,44 547,68 2,91 0,80 
4 145,88 51,70 -307,37 503,79 2,68 0,74 
             
FO_15 
1 254,14 57,49 265,68 537,63 2,86 0,79 
2 256,42 57,49 -329,35 537,72 2,86 0,79 
3 254,14 57,49 265,68 537,63 2,86 0,79 
4 256,42 57,49 -329,35 537,72 2,86 0,79 
             
FO_17 
1 252,92 69,48 337,56 679,54 3,61 1,00 
2 255,49 69,48 -398,93 651,47 3,46 0,96 
3 252,92 69,48 337,56 679,54 3,61 1,00 
4 255,49 69,48 -398,93 651,47 3,46 0,96 
 
Prospetto 6.63 
Nessuno dei plinti soddisfa la VERIFICA 4, la crisi interessa maggiormente l’armatura metallica.  





6.11.5 verifica 5 – punzonamento. 
 
TABLE: PARAMETRI VERIFICA  
VERIFICA 5 - PUNZONAMENTO 
[Text]  [units] [Descrizione] 
a =  450 mm lato del pilastro 
b =  450 mm lato del pilastro 
d =  286 mm altezza utile della soletta di fondo [(dx+dy)/2] 
uo =  1800 mm perimetro di verifica (2a + 2b) 
u1 =  5392 mm perimetro di verifica [(2a + 2b + 2π · (2d)] 
fck = 40 N/mm2 resistenza a comp. caratteristica cls 
fcd = 20 N/mm2 resistenza a comp. di progetto cls 
ν = 0,588 unitless  = 0,7 · (1 - fck/250) 
vrdmax 5,807 N/mm2 resistenza taglio-punz. filo pilastro 
Crd,c 0,120 unitless  = 0,18/уc 
уc 1,5 unitless fattore di sicerezza lato calcestruzzo 
Asl 113 mm2 area della singola barra (Aslx = Asly) 
i 200 mm interasse delle barre (ix = iy) 
ρl = 0,20 %  =ρlx = ρly = Asl/(i · d) 
k = 1,67 unitless  = 1 + √(200/d) ≤ 2 
vmin = 0,48 N/mm2  = 0,035 · k3/2 · fck1/2 
vrd,c = 0,40 N/mm2  = Crdc · k · (100 · ρl · fck)1/3 ≥ vmin 
 
Prospetto 6.64 
























TABLE: VERIFICA 5 - PUNZONAMENTO 
Frame COMB.  PED M2ED M3ED vedo FS ved1 FS 
[Text] [Unitless] [KN] [kNm] [kNm] [N/mm2] [N/mm2] [N/mm2] [Unitless] 
FO_01 
1 181,79 340,29 403,08 3,90 0,67 1,30 2,74 
2 184,00 -314,48 -399,83 3,96 0,68 1,32 2,77 
3 181,79 340,29 403,08 3,90 0,67 1,30 2,74 
4 184,00 -314,48 -399,83 3,96 0,68 1,32 2,77 
5 181,79 340,29 403,08 3,90 0,67 1,30 2,74 
6 184,00 -314,48 -399,83 3,96 0,68 1,32 2,77 
                  
FO_03 
1 280,97 381,15 410,43 4,51 0,78 1,50 3,16 
2 283,27 -316,57 -411,97 4,85 0,83 1,62 3,40 
3 -280,97 381,15 410,43 4,51 0,78 1,50 3,16 
4 283,27 -316,57 -411,97 4,85 0,83 1,62 3,40 
5 280,97 381,15 410,43 4,51 0,78 1,50 3,16 
6 283,27 -316,57 -411,97 4,85 0,83 1,62 3,40 
                  
FO_05 
1  279,70 461,15 410,08 4,27 0,74 1,43 2,99 
2 282,31 -399,49 -412,03 4,47 0,77 1,49 3,13 
3 279,70 461,15 410,08 4,27 0,74 1,43 2,99 
4 282,31 -399,49 -412,03 4,47 0,77 1,49 3,13 
5 279,70 461,15 410,08 4,27 0,74 1,43 2,99 
6 282,31 -399,49 -412,03 4,47 0,77 1,49 3,13 
 
FO_08 
1 436,68 335,90 351,82 5,33 0,92 1,78 3,74 
2 438,06 -335,16 -350,10 5,33 0,92 1,78 3,73 
3 436,68 335,90 351,82 5,33 0,92 1,78 3,74 
4 438,06 -335,16 -350,10 5,33 0,92 1,78 3,73 
5 436,68 335,90 351,82 5,33 0,92 1,78 3,74 
6 438,06 -335,16 -350,10 5,33 0,92 1,78 3,73 
 
FO_10 
1 480,35 368,01 352,41 5,44 0,94 1,81 3,81 
2 482,47 -367,73 -350,14 5,43 0,93 1,81 3,80 
3 480,35 368,01 352,41 5,44 0,94 1,81 3,81 
4 482,47 -367,73 -350,14 5,43 0,93 1,81 3,80 
5 480,35 368,01 352,41 5,44 0,94 1,81 3,81 










TABLE: VERIFICA 5 - PUNZONAMENTO 
Frame COMB.  PED M2ED M3ED vedo FS ved1 FS 
[Text] [Unitless] [KN] [kNm] [kNm] [N/mm2] [N/mm2] [N/mm2] [Unitless] 
FO_12 
1 316,89 482,85 359,83 3,96 0,68 1,32 2,78 
2 317,71 -482,82 -357,02 3,94 0,68 1,31 2,76 
3 316,89 482,85 359,83 3,96 0,68 1,32 2,78 
4 317,71 -482,82 -357,02 3,94 0,68 1,31 2,76 
5 316,89 482,85 359,83 3,96 0,68 1,32 2,78 
6 317,71 -482,82 -357,02 3,94 0,68 1,31 2,76 
                  
FO_13 
1 170,19 320,58 398,62 3,84 0,66 1,28 2,69 
2 172,68 -353,51 -398,68 3,78 0,65 1,26 2,65 
3 170,19 320,58 398,62 3,84 0,66 1,28 2,69 
4 172,68 -353,51 -398,68 3,78 0,65 1,26 2,65 
5 170,19 320,58 398,62 3,84 0,66 1,28 2,69 
6 172,68 -353,51 -398,68 3,78 0,65 1,26 2,65 
                  
FO_15 
1 280,94 316,99 403,26 4,73 0,81 1,58 3,32 
2 283,22 -380,66 -404,92 4,47 0,77 1,49 3,13 
3 280,94 316,99 403,26 4,73 0,81 1,58 3,32 
4 283,22 -380,66 -404,92 4,47 0,77 1,49 3,13 
5 280,94 316,99 403,26 4,73 0,81 1,58 3,32 
6 283,22 -380,66 -404,92 4,47 0,77 1,49 3,13 
 
FO_18 
1 194,10 460,08 401,21 3,76 0,65 1,26 2,64 
2 196,76 -501,81 -403,91 3,75 0,65 1,25 2,63 
3 194,10 460,08 401,21 3,76 0,65 1,26 2,64 
4 196,76 -501,81 -403,91 3,75 0,65 1,25 2,63 
5 194,10 460,08 401,21 3,76 0,65 1,26 2,64 




Nessuno dei plinti soddisfa la VERIFICA 5, la crisi interessa solamente il perimetro critico.  













                           Plinti che non soddisfano la verifiche di resistenza 
Fig. 6.31 - Risultati delle verifiche di resistenza dei plinti.10 
 






















                                                          
10 Immagine elaborata con il software CSI-SAP2000. 






6.12 Risultati analisi dinamica lineare. 
 
 
Dalle verifiche condotte sul fabbricato, si evidenziano gravi carenze nei riguardi della capacità 
flessionale della sezione di base dei pilastri e della capacità dei plinti di fondazione sia per quanto 
riguarda l’armatura, sia nei confronti del calcestruzzo. 
Non essendo disponibili dati aggiornati sulla capacità portante del terreno al momento della stesura 
della presente valutazione, le verifiche geotecniche non sono state eseguite; si necessitano quindi 
ulteriori analisi atte a stabilire ulteriori elementi di criticità.  
Si osserva infine che i collegamenti atti a prevenire il ribaltamento dei pannelli, dovrebbero essere 
dotati di adeguata asolatura al fine di non interagire con la struttura portante, e quindi conservare 














Le analisi lineari, statica o dinamica, consentono di analizzare il comportamento della struttura, 
soggetta ad un sistema di forze statiche, e quindi di calcolare le sollecitazioni indotte da tali forze, 
su un sistema ovvero su una struttura con comportamento di tipo elastico e lineare. 
I metodi di analisi elastici, tengono conto della capacità deformativa in regime anelastico della 
struttura tramite l’impiego del fattore di struttura q. 
Questi metodi non possono però cogliere cambiamenti nella risposta caratteristica della struttura 
che si verificano man mano che i singoli elementi si snervano; inoltre non si ha nessuna informazione 
sulla distribuzione della domanda di anelasticità nella struttura; l’analisi statica non lineare invece 
permette di cogliere questi aspetti. 
L’analisi non lineare permette di individuare i cambiamenti nella risposta della struttura man mano 
che alcuni elementi entrano nella fase plastica, l’effettiva distribuzione delle zone plasticizzate, e la 
reale capacità deformativa della struttura. 
Questo tipo di analisi è particolarmente utile nello studio delle strutture esistenti in quanto 
permette di valutare: 
- i  rapporti di sovraresistenza αu/α1; 
- valutare la coerenza dei fattori di struttura q assunti; 
- l’effettiva richiesta di resistenza su elementi  fragili; 
- l’effettiva richiesta di deformazione sugli elementi che devono avere un comportamento 
duttile (al fine di dissipare energia); 
Questa analisi, come del resto anche l’analisi dinamica non lineare, permette di considerare nella 
modellazione della struttura, le due cause di non linearità tipiche delle strutture: geometriche e 
meccaniche. Per non linearità geometriche si intende andare a considerare il risultato nella 
configurazione deformata; per quelle meccaniche o di materiale invece si intende introdurre un 
legame costitutivo non lineare per i materiali che, per l’analisi statica non lineare sarà di tipo 
monotono. 


























Spostamento punto di controllo [m]
 
7.2 Metodo di analisi. 
 
L’analisi statica non lineare si basa sull’assunzione che la risposta di un sistema a più gradi di libertà 
(MDOF) possa essere correlata alla risposta di un sistema equivalente ad un solo grado di libertà 
(SDOF). 
Si applicano incrementalmente al modello della struttura, soggetta a carichi gravitazionali e con 
comportamento non lineare dei materiali, particolari distribuzioni di forze statiche orizzontali, le 
quali hanno il compito di “spingere” in campo non lineare la struttura fino a portarla al collasso. In 
particolare il D.M. 14 Gennaio 2008, al § 7.3.4.1 - Analisi non lineare statica, suggerisce di applicare 
due diverse distribuzioni di forze appartenenti a due distinti Gruppi, rispettivamente denominate 
Distribuzioni principali e Distribuzioni secondarie; l’applicazione di una distribuzione appartenente 
ad uno dei due Gruppi è subordinata al soddisfacimento di opportune ipotesi. 
Scelto un punto significativo della struttura (punto di controllo) generalmente coincidente con il 
baricentro dell’ultimo piano, le forze vengono scalate in modo da far crescere monotonamente lo 
spostamento orizzontale del punto dei controllo fino a raggiungere il collasso della struttura. (v. 
Figura 7.2 pag. 191) 
Risultato dell’analisi è la Curva di capacità della struttura (Figura 7.1), curva taglio alla base Fb (pari 












Fig. 7.1 - Esempio di una Curva di capacità. 
 










Fig. 7.2 -  Applicazione dell’analisi di spinta ad un telaio con relative deformate e curve di capacità.11 
Nota la curva di capacità del S-MDOF si calcola il fattore di partecipazione modale relativo al modo 
nella direzione di spinta, attraverso il quale si passa alla curva di capacità del sistema equivalente 
SDOF scalando ordinate e ascisse per tale fattore: 
Fb* = Fb/Г 
d* = d/Г 
Si approssima quindi la curva Fb*-d* del sistema equivalente con una bilineare (Figura 7.3) avente un 
primo tratto elastico ed un secondo tratto perfettamente plastico, seguendo la procedura descritta 






Fig. 7.3 - Sistema e diagramma bilineare equivalente.12 
“Detta Fbu la resistenza massima del sistema strutturale reale ed Fbu*= Fbu/Г la resistenza massima 
del sistema equivalente, il tratto elastico si individua imponendone il passaggio per il punto 0,6Fbu* 
della curva di capacità del sistema equivalente, la forza di plasticizzazione Fy* si individua 
imponendo l’uguaglianza delle aree sottese dalla curva bilineare e dalla curva di capacità per lo 
spostamento massimo du* corrispondente ad una riduzione di resistenza ≤ 0,15Fbu*”. 
                                                          
11 Di G. Manfredi, A. Masi, R. Pinho, G. Verderame, M. Vona, Valutazione degli edifici esistenti in cemento armato. 
12 Circolare 2/2/2009, N.617, Istruzioni per l’applicazione delle Nuove norme tecniche per le costruzioni. 



















La pendenza del tratto lineare esprime la rigidezza k* dell’oscillatore elasto-plastico mentre dy* = 
Fy/k*rappresenta lo spostamento allo snervamento. 
Ricavata la massa m* dell’oscillatore SDOF, si può quindi calcolare il periodo proprio elastico del 
sistema bilineare: 
m* = ∑i mi · Фi 
T* = 2π√(m*/k*) 
 
Noto T* si determina la domanda del sistema anelastico o facendo ricorso alle espressioni riportate 
nella Circolare 2/2/2009 § C7.3.4.1 - Analisi non lineare statica: 




 · [1 + (q* - 1) · 
CD
C∗
) ≥ de*,max            [T* < TC] 
dove q* = 
">(∗) · B∗
EF∗
                                         [se q* ≤1 allora d*max = de*max] 
oppure utilizzando la procedura grafica proposta da P. Fajfar (1999) – Capacity spectrum method 
based on inelastic Demand spectra, la quale fa ricorso al piano ADRS - Acceleration – Displacement 










Fig. 7.4 - Piano ADRS (Acceleration – Displacement Response Spectrum). 













dove Sae e Sde sono i valori dell’accelerazione e dello spostamento nello spettro elastico, 
corrispondenti a un periodo T ad un fissato valore del fattore di duttilità q. 
 
Scalando i valori della forze nel diagramma Fb*-d* per la massa equivalente m* si ricava la curva di 
capacità nel formato ADRS del sistema equivalente: 
Sa = Fb*/m* 
 
La domanda inelastica in termini di accelerazione e spostamento corrisponde al punto di 
intersezione -  performance point, della curva di capacità con lo spettro di domanda. 
 
Nel campo dei periodi medio-lunghi (T ≥ Tc) vale la regola dell’ugual spostamento, ovvero, lo 
spostamento del sistema anelastico è pari a quello del corrispondente sistema elastico con ugual 
periodo. L’intersezione tra il prolungamento della linea corrispondente al periodo elastico T* del 
sistema bilineare equivalente e lo spettro di domanda elastica Sae definisce la domanda di 
accelerazione (e la corrispettiva domanda di spostamento) richiesta al sistema indefinitamente 
elastico. L’accelerazione allo snervamento Say = Fy*/m* rappresenta la capacità del sistema 




































Nel campo dei periodi medio-corti (T < Tc) vale la regola dell’ugual energia, ovvero il massimo 
spostamento raggiunto dal sistema anelastico, entrato in campo non lineare, rispetto a quello 
raggiunto dal corrispondente sistema elastico sia tale da rendere uguali nei due casi l’energia di 
deformazione, ovvero l’energia utilizzata dal sistema per raggiungere la configurazione deformata; 
quindi, dall’intersezione tra il prolungamento della linea corrispondente al periodo elastico T* del 
sistema bilineare equivalente e lo spettro di domanda elastica Sae si definisce la domanda di 
accelerazione e, dall’uguaglianza delle aree sottese ai due diagrammi fino al punto d’intersezione, 














Fig. 7.6 - Confronto tra spettro di domanda anelastico e curva di capacità (T medio-corti). 
 
Una volta nota la domanda di spostamento Sd, ossia d*max, per il sistema SDOF, è possibile 
calcolare lo spostamento massimo d,max del punto di controllo del modello MDOF invertendo 
l’equazione: 
dmax = Г· d*max 
 
Quindi, si può verificare che durante l’analisi sia stato raggiunto un valore di spostamento du almeno 
pari a d,max. E’ buona norma spingere l’analisi fino al superamento dello stato limite oggetto della 
verifica, in genere eccedendolo del 150% circa.  





Una volta noto lo spostamento massimo del punto di controllo si conosce dall’analisi la 
configurazione deformata ed è pertanto possibile eseguire la verifica dell’edificio, in particolare 
controllando la compatibilità degli spostamenti in quegli elementi che presentano un 
comportamento duttile e delle resistenze in quegli elementi che hanno un comportamento fragile.  
Nel caso di analisi pushover con ramo degradante e Stati Limite che si verificano su questo: 
- per gli elementi duttili la domanda in termini di deformazione si calcola in corrispondenza di 
dmax per ciascuno stato limite; 
- per gli elementi fragili la domanda in termini di taglio si calcola seguendo la procedura 
descritta nella Circolare 2/2/2009 § C8.7.2.4 - Metodi di analisi e criteri di verifica, valida per 
edifici esistenti in cemento armato, della quale si riporta un estratto: 
“Dall’analisi pushover del sistema a più gradi di libertà si ricava il taglio massimo alla base Fbu, e si 
individua lo spostamento du corrispondente a tale taglio; 
- se dmax < du, il taglio negli elementi viene calcolato in corrispondenza di dmax; 
- se dmax > du, il taglio negli elementi viene calcolato in corrispondenza di du.” 





















7.3 Modellazione della distribuzione di forze. 
 
Come premesso nel par. 6.2 Analisi statica non lineare - metodo di analisi, occorre considerare due 
distribuzioni di forze in particolare, il D.M. 14 Gennaio 2008, al § 7.3.4.1 - Analisi non lineare statica, 
suggerisce di applicare due diverse distribuzioni di forze appartenenti a due distinti Gruppi: 
Gruppo 1 – “Distribuzioni principali” 
- distribuzione proporzionale alle forze statiche, applicabile solo se il modo di vibrare 
fondamentale nella direzione considerata ha una partecipazione di massa non inferiore al 
75% ed a condizione di utilizzare come seconda distribuzione la 2 a); 
- distribuzione corrispondente ad una distribuzione di accelerazioni proporzionale alla forma 
del modo di vibrare, applicabile solo se il modo di vibrare fondamentale nella direzione 
considerata ha una partecipazione di massa non inferiore al 75%; 
- distribuzione corrispondente alla distribuzione dei tagli di piano calcolati in un’analisi 
dinamica lineare, applicabile solo se il periodo fondamentale della struttura è superiore a TC. 
Gruppo 2 – “Distribuzioni secondarie” 
a) distribuzione uniforme di forze, da intendersi come derivata da una distribuzione uniforme 
di accelerazioni lungo l’altezza della costruzione; 
b) distribuzione adattiva, che cambia al crescere dello spostamento del punto di controllo in 
funzione della plasticizzazione della struttura. 
La struttura presenta in direzione longitudinale X un periodo fondamentale Tx = 1,14 s a cui è 
associata una massa partecipante M%x = 93,95% mentre in direzione trasversale Y un periodo 
fondamentale Ty = 1,09 s a cui è associata una massa partecipante M%y = 89,51%. In entrambi i casi 
quindi la massa partecipante è superiore al 75%.  
Avendo il fabbricato un solo piano, corrispondente al piano di copertura, la terza distribuzione del 
Gruppo 1 e la prima del Gruppo 2 (lettera a) vengono a coincidere. 
Viene quindi applicata al modello della struttura una sola distribuzione di forze nelle due direzioni 
ortogonali, che si traduce nell’applicare una forza F = 1kN in sommità a ciascun pilastro (Ftot = 18kN); 
tali forze verranno incrementate monotonamente durante l’analisi fino al collasso della struttura. 
 





Si definiscono quindi due casi di carico relativi a queste due condizioni, rispettivamente denominati 
PUSH_X e PUSH_Y. 
Non potendo considerare il piano di copertura come infinitamente rigido, nel capito che segue viene 
descritta la procedura seguita per tenere in considerazione gli effetti dell’eccentricità accidentale. 
  





Determinazione effetti eccentricità accidentale. 
In accordo con il § 7.2.6 delle NTC 2008 - Criteri di modellazione della struttura e azione sismica: 
                                                                                   e = 0,05 L                               eccentricità accidentale 
 funzione della dimensione della costruzione nella direzione considerata:  
 LX = 41,3m       eX = 2,065m 











Fig. 7.7 - Valutazione degli effetti dell’eccentricità accidentale. 
La forza applicata durante l’analisi nella direzione: 
X: FX = 18 kN 
Y: FY = 18 kN 
I momenti torcenti prodotti valgono rispettivamente: 
MTX = FX · eY = 18 · 1,647 = 29,646  kNm 
MTY = FY · eX = 18 · 2,065 = 37,17 kNm 
 
 



































Fig. 7.9 - Distribuzione di forze equivalenti al momento torcente MTX. 




5) + PUSH_Y + PUSH_EY 
6) + PUSH_Y - PUSH_EY 
7) - PUSH_Y + PUSH_EY 
8) - PUSH_Y - PUSH_EY 
 
 
Il sistema equivalente di forze ai momenti torcenti per ciascuna direzione viene determinato 











TABLE: MOMENTI TORCENTI 
PILATRO x y x2 y2 Fex Fey Fex·y Fex·y 
[Text] [m] [m] [m2] [m2] [kN] [kN] [kNm] [kNm] 
P1 21,88 16,5 478,53 272,25 0,15 0,20 2,47 4,43 
P2 13,13 16,5 172,27 272,25 0,15 0,12 2,47 1,59 
P3 4,38 16,5 19,14 272,25 0,15 0,04 2,47 0,18 
P4 4,38 16,5 19,14 272,25 0,15 0,04 2,47 0,18 
P5 13,13 16,5 172,27 272,25 0,15 0,12 2,47 1,59 
P6 21,88 16,5 478,52 272,25 0,15 0,20 2,47 4,43 
P7 21,88 0 478,52 0,00 / 0,20 / 4,43 
P8 13,13 0 172,27 0,00 / 0,12 / 1,59 
P9 4,38 0 19,14 0,00 / 0,04 / 0,18 
P10 4,38 0 19,14 0,00 / 0,04 / 0,18 
P11 13,13 0 172,27 0,00 / 0,12 / 1,59 
P12 21,88 0 478,52 0,00 / 0,20 / 4,43 
P13 21,88 16,5 478,52 272,25 0,15 0,20 2,47 4,43 
P14 13,13 16,5 172,27 272,25 0,15 0,12 2,47 1,59 
P15 4,38 16,5 19,14 272,25 0,15 0,04 2,47 0,18 
P16 4,38 16,5 19,14 272,25 0,15 0,04 2,47 0,18 
P17 13,13 16,5 172,27 272,25 0,15 0,12 2,47 1,59 
P18 21,88 16,5 478,52 272,25 0,15 0,20 2,47 4,43 
  TOT 4019,531 3267,00  TOT 29,646 37,17 
Prospetto 7.1 
Si definiscono quindi due casi di carico relativi a queste due distribuzioni, rispettivamente 
denominati PUSH_EX e PUSH_EY. 
Vengono in definitiva condotte 8 analisi relative alle seguenti combinazioni di carico: 
1) + PUSH_X + PUSH_EX 
2) + PUSH_X - PUSH_EX 
3) - PUSH_X + PUSH_EX 
4) - PUSH_X - PUSH_EX 
 





7.4 Valutazione della risposta strutturale del sistema a telaio nudo. 
 
7.4.1 Modellazione delle non linearità meccaniche. 
 
Le metodologie percorribili che permettono di considerare la non-linearità di materiale seguono due 
diversi approcci: una modellazione tramite cerniere plastiche – a plasticità concentrata – ed una 
tramite fibre – a plasticità diffusa.  Nella presente analisi si è scelto di utilizzare la prima via. 
Questo approccio prevede che tutti gli elementi costituenti la struttura rimangano sempre in campo 
elastico e che vengano introdotti, alle estremità di questi, elementi con comportamento anelastico 
laddove se ne preveda la formazione; la non linearità della struttura rimane quindi concentrata in 
pochi elementi. 
La struttura oggetto della presente valutazione si presenta come due portali, affiancati l’uno 
all’altro, che si ripetono in senso longitudinale con passo costante di 8,75 m; solo un portale 
presenta passo ridotto di 6,30 m. Lo schema statico è quello di travi a doppia pendenza appoggiate 
ai pilastri i quali sono incastrati al piede ai plinti a bicchiere. Si prevede quindi la formazione cerniere 
plastiche alla base dei pilastri. 
Il modello utilizzato per descrivere tali zone con comportamento anelastico viene espresso in questa 
analisi attraverso il legame M-θ (momento rotazione); questo prevede che la cerniera rimanga 
chiusa fino a che il momento sollecitante sia minore  del momento My che produce lo snervamento 
dell’armatura, dopodiché la cerniera comincia a ruotare fino a che non viene raggiunto il momento 
Mu corrispondente alla crisi della sezione, in corrispondenza del quale la cerniera si comporta come 






Fig. 7.10 - Zone in cui si prevede la formazione di comportamenti anelastici. 
 





I valori dei momenti My e Mu sono valutati in corrispondenza dello sforzo normale in combinazione 
sismica, utilizzando i valori caratteristici delle resistenze dei materiali, diviso il fattore di confidenza: 
fcd = fcm/FC = fck/FC = 32/1,35 = 23,7 N/mm2 (C32/40) 
fyd = fym/FC = fyk/FC = 430/ 1,35 = 318,5 N/mm2 (FeB44k) 
 
NED = G1 + G2 + P + E + ∑J Ѱ2J · QkJ 
 
Calcolo della reazione di appoggio del canale di gronda: 
l = 8,75 m                                                                                Luce del canale di gronda 
q = 3,02 kN/m                                                                        Peso al metro lineare del canale di gronda 
R1 = q · l /2 = 3,02 · 8,75/ 2 = 13,21 kN                                     
Calcolo della reazione di appoggio della trave: 
l = 16,66 m                                                                             Luce della trave 
q1 = 2,58 kN/m                                                                     Peso al metro lineare della trave 
q2 = 12,76 kN/m                                                                   Peso al metro lineare dei tegoli 
q3 = 4,31 kN/m                                                                     Peso al metro lineare del manto di copertura 
R2 = q · l /2 = (2,58 · 12,76 · 4,31) · 6,66/ 2 = 163,68 kN                  












Sono presenti due tipologie di pilastri rispettivamente indicati con: 
- Pilastri “tipo A” (45x45cm): pilastri posti in facciata, armati con 8Ф14 
















Fig. 7.11 Schema dei pilastri presenti. 
 
Per quanto riguarda la sezione dei pilastri, le curve momento-curvatura sono state tracciate in base 
ad un modello σ-ε parabola-rettangolo per il calcestruzzo, trascurando la sua resistenza a trazione, 
e ad un modello σ-ε bilineare con incrudimento per l’acciaio d’armatura. Le caratteristiche dei 
materiali sono quelle riportate al cap. 4 Le Figure 7.12 e 7.13 mostrano le curve momento-curvatura 
per il livello di sforzo assiale NED = 209 kN valutato al punto precedente. 
  

































































Fig. 7.13 - Diagramma momento – curvatura Pilastri tipo B. 
 
La valutazione della capacità di elementi duttili, nel caso di analisi statica non lineare, è da intendersi 
in termini di deformazioni. La capacità deformativa è definita con riferimento alla rotazione (rispetto 
alla corda) θ della sezione di estremità dell’elemento, valutata rispetto alla congiungente di tale 
sezione con la sezione di momento nullo a distanza pari alla luce di taglio Lv = M/V. 
 
In accordo con § C8A.6 della Circolare del 2/02/2009 par. 1 - Valutazione delle rotazioni di collasso 
di elementi di strutture in calcestruzzo armato e acciaio, la capacità di rotazione in condizione di 
collasso viene valutata con l’espressione: 








 · 0,016 · 0,3ν · [
B" (8,8; IJ) 
B" (8,8; I)
 · fc]0,225 · (
KL
1
)0,35 · 25(α · ρsx · fyw/fc) · 1,25100·ρd = 0,043 rad 
L’espressione di θU viene moltiplicata per il fattore 0,85 in quanto l’elemento non è dotato di 
adeguati dettagli antisismici. 
dove  
γel = 1,5                                                                         Fattore di sicurezza di elementi primari 







 = 0,0435                       Sforzo assiale normalizzato 
ω = ω’ = 
ST·U
V · W · UX
                                           Percentuale geometrica d’armatura longitudinale 
Lv = L = 5750 mm                                                         Luce di taglio 
 
Data l’assenza di armature diagonali, viene assunto ρd = 0. 
La sezione presenta un inadeguato dettaglio di chiusura delle armature trasversali, quindi α = 0. 
 
Per la verifica dello Stato Limite SLV, la capacità deformativa è definita in termini di deformazione 
θSLV pari a ¾ della deformazione ultima: 
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PILASTRO tipo B (12Ф14)
 
Le Figure 7.14 e 7.15 mostrano le curve momento-rotazione, associate alla sezione di base dei pilastri, 
per il livello di sforzo assiale NED = 209 kN valutato al punto precedente. 
 
 
M θ  
[kNm] [rad]  
0 -0,043  
-120,6 -0,043  
-112,4 0  
0 0  
112,4 0 θy 
118,52 0,0321 θSLV 
120,6 0,043 θu 
0 0,043  
 
 




M θ  
[kNm] [rad]  
0 -0,043  
-157,5 -0,043  
-126,4 0  
0 0   
126,4 0 θy 
149,62 0,0321 θslv 
157,5 0,043  θu 
0 0,043  
 
 
Fig. 7.15 Diagramma momento – rotazione Pilastri tipo B. 
  





7.4.2 Parametri di riferimento. 
 
Mediante analisi statica non lineare condotta sulla struttura sono state ricavate 4 curve di capacità 
per ciascuna direzione di spinta. Si osserva che le curve relative a ciascuna direzione di spinta sono 
quasi perfettamente sovrapposte, questo è dovuto alla simmetria della struttura sia in direzione X 
che in quella ortogonale Y (non essendo i pilastri rompitratta del lato nord collegati alla struttura 
con vincoli di tipo meccanico, questi sono in grado solamente di assorbire sforzo normale). 
Vengono riportate nel Prospetto 7.2 le informazioni ricavate dall’analisi modale, necessarie per 
ricavare il fattore di partecipazione Г nella direzione di spinta, attraverso i quali vengono scalate le 
curve di capacità del sistema a MDOF. 
 
TABLE:  MODAL PARTICIPATING MASS RATIOS 
OutputCase StepNum Period UX UY UZ SumUX SumUY SumUZ 
[Text] [Unitless] [sec] [%] [%] [%] [%] [%] [%] 
MODAL 1 1,139 93,95 0,01 0,00 93,95 0,01 0,00 
MODAL 2 1,086 0,01 89,51 0,00 93,96 89,51 0,00 
 
 
TABLE:  MODAL PARTICIPATION FACTORS 
OutputCase StepNum Period UX UY UZ ModalMass ModalStiff 
[Text] [Unitless] [sec] [KN·s2] [KN·s2] [KN·s2] [KNm·s2] [KNm] 
MODAL 1 1,139 -24,921 0,221 0,004 1,000 30,996 
MODAL 2 1,086 0,268 24,297 -0,001 1,000 34,213 
 
 
TABLE:  BASE REACTIONS 
OutputCase GlobalFX GlobalFY GlobalFZ 
[Text] [KN] [KN] [KN] 
DEAD 0,00 0,00 4598,78 
PERMANENTI 0,00 0,00 350,05 
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Spostamento punto di controllo [m]
MDOF (Fbu = 144kN, du = 0,007m)
 
7.4.3 Analisi di spinta in direzione X. 
 
In Figura 7.16 viene riportata la curva di capacità del sistema MDOF; si evidenzia che la struttura 








Fig. 7.16 - Curva di capacità nella direzione di spinta X – Sistema MDOF. 
Seguendo la procedura descritta nel par. 3 Analisi statica non lineare – Metodo di analisi, la curva 
del sistema MDOF è stata scalata del fattore di partecipazione relativo al modo nella direzione di 
spinta X (Figura 7.17). 
U1 = 0,0397 m                                    Spostamento punto di controllo nella direzione di spinta  
γ = 24,92 kN·s2                                    Fattore di partecipazione nella direzione di spinta  
FS = 1 kNm·s2                                      Fattore di scala nella direzione di spinta  










Fig. 7.17 - Curva di capacità nella direzione di spinta X – Sistema equivalente SDOF. 
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K* 












Fig. 7.18 - Grafico domanda/capacità 
 
Dalla curva di capacità di Figura 7.17 si osserva che la bilineare che approssima la curva del sistema 
equivalente SDOF, viene di fatto ad essere un segmento di retta; questo è dovuto al fatto che, prima 
che la struttura possa attingere alle sue riserve post-elastiche (ovvero prima che si formano le 
cerniere plastiche alla base dei pilastri), sopraggiunge la crisi (fragile) nei plinti di fondazione, crisi 
che interessa sia l’armatura che il conglomerato. 
Non viene riportata la sovrapposizione delle curve dei sistemi MDOF e SDOF in quanto essendo il 
fattore di scala Γ prossimo all’unità, le curve sono quasi sovrapponibili. 
Vengono di seguito riportati i parametri della bilineare equivalente: 
k* = 19744,34 kN/m                                                      Rigidezza del sistema equivalente 
Fy* = Fbu* = 142 kN                                                      Forza di snervamento/Resistenza massima 
dy* = 0,00719 m = 7,2 mm                                           Spostamento limite primo ramo 
m* = (M%x · MTOT/9,81)/Γ = 654,5 kN·s2/m                Massa del sistema equivalente 
T* = 1,144 s                                                                      Periodo del sistema equivalente 
du* = dy* = 0,00719 m = 7,2 mm                                 Spostamento massimo 
du = du* · Γ = 7,1 mm  
Essendo T* ≥ Tc = 0,441 s, d*max = de,max = Sde(T*) 
Sae(T*)= ag · S · η  · Fo · (TC/T*)                                                                                                     [TC ≤ T* ≤ TD] 
Sae(T*)= 0,153 · 1,467 · 0,667 · 2,540 · (0441/1,144) = 0,147g 
Sde(T*) = Sae(T*) · (T*/2π)2 = 0,0477m = 47,8 mm                                          
d*max = 47,8 mm    
dmax = d*max · Γ = 47,2 mm 
 
Riepilogo analisi di spinta in direzione X per lo SLV. 
 
Domanda di spostamento = 47 mm  
Capacità di spostamento = 7 mm  
Taglio corrispondente al livello di capacità = 144 kN 
Parametro di vulnerabilità D/C = 6,71 
(Nota: l’eccedenza rispetto all’unità del parametro di vulnerabilità 
            indica la misura del grado di inadeguatezza della struttura)  





























Spostamento punto di controllo [m]

























Spostamento punto di controllo [m]
MDOF (Fbu = 329 kN, du = 0,219 m)
 
Ipotizzando di andare ad effettuare degli interventi di miglioramento solamente sulle fondazioni, la 
capacità del sistema migliora, come è possibile osservare in Figura 7.18 dove è rappresentata la 
curva di capacità del sistema nell’ipotesi che le fondazioni non vadano in crisi prima della formazione 









Fig. 7.18 - Curva di capacità nella direzione di spinta X – Sistema MDOF. 
Avendo ipotizzato inoltre che la crisi non si verifichi per raggiungimento di condizioni ultime del 
terreno. La curva del sistema MDOF è stata quindi scalata del fattore di partecipazione relativo al 




























Fig. 7.20 - Grafico domanda/capacità. 
 
Vengono di seguito riportati i parametri della bilineare equivalente: 
k* = 19744,34 kN/m                                                       Rigidezza del sistema equivalente 
Fy* = 321 kN                                                                    Forza di snervamento 
Fbu* = 332,34 kN                                                            Resistenza massima 
 
dy* = 0,016 m = 16 mm                                                 Spostamento limite primo ramo 
m* = (M%x · MTOT/9,81)/Γ = 654,5 kN·s2/m                Massa del sistema equivalente 
T* = 1,144 s                                                                      Periodo del sistema equivalente 
du* = 0,221 m = 221 mm                                               Spostamento massimo 
du = du* · Γ = 219 mm  
Essendo T* ≥ Tc = 0,441 s, d*max = de,max = Sde(T*) 
Sae(T*)= ag · S · η  · Fo · (TC/T*)                                                                                                     [TC ≤ T* ≤ TD] 
Sae(T*)= 0,153 · 1,467 · 0,667 · 2,540 · (0441/1,144) = 0,147g 
Sde(T*) = Sae(T*) · (T*/2π)2 = 0,0477m = 47,8 mm                                          
d*max = 47,8 mm    
dmax = d*max · Γ = 47,16 mm 
 
 
Riepilogo analisi di spinta in direzione X per lo SLV. 
 
Domanda di spostamento = 47mm  
Capacità di spostamento = 219 mm  
Taglio corrispondente al livello di capacità = 329 kN 

































Spostamento punto di controllo [m]


























Spostamento punto di controllo [m]
SDOF - bilineare (Fy* = 113kN, dy* 0,0057m) SDOF
 
7.4.4 Analisi di spinta in direzione Y. 
 
In Figura 7.21 viene riportata la curva di capacità del sistema MDOF; si evidenzia che la struttura 









Fig. 7.21 - Curva di capacità nella direzione di spinta Y – Sistema MDOF. 
Seguendo la procedura descritta nel capitolo “Analisi statica non lineare”, la curva del sistema MDOF 
è stata scalata del fattore di partecipazione relativo al modo nella direzione di spinta Y (Figura 7.22). 
U2 = 0,04 m                                         Spostamento punto di controllo nella direzione di spinta  
γ = 24,3 kN·s2                                       Fattore di partecipazione nella direzione di spinta  
FS = 1 kNm·s2                                      Fattore di scala nella direzione di spinta  









Fig. 7.22 - Curva di capacità nella direzione di spinta Y – Sistema SDOF. 
k* 
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Fig. 7.23 - Grafico domanda/capacità. 
 
Dalla curva di capacità di Figura 7.22 si osserva che, per considerazioni analoghe esposte per l’analisi 
di spinta in direzione X, la bilineare che approssima la curva del sistema equivalente SDOF, viene di 
fatto ad essere un segmento di retta.  
Anche in questo caso, non viene riportata la sovrapposizione delle curve dei sistemi MDOF e SDOF 
in quanto essendo il fattore di scala Γ prossimo all’unità, le curve sono quasi sovrapponibili. 
Vengono di seguito riportati i parametri della bilineare equivalente: 
k* = 20001kN/m                                                             Rigidezza del sistema equivalente 
Fy* = Fbu* = 113 kN                                                       Forza di snervamento/Resistenza massima 
dy* = 0,00567 m = 5,7 mm                                           Spostamento limite primo ramo 
m* = (M%x · MTOT/9,81)/Γ = 635,58 kN·s2/m              Massa del sistema equivalente 
T* = 1,12 s                                                                        Periodo del sistema equivalente 
du* = dy* = 0,00719 m = 5,7 mm                                 Spostamento massimo 
du = du* · Γ = 5,5 mm  
Essendo T* ≥ Tc = 0,441 s, d*max = de,max = Sde(T*) 
Sae(T*)= ag · S · η  · Fo · (TC/T*)                                                                                                     [TC ≤ T* ≤ TD] 
Sae(T*)= 0,153 · 1,467 · 0,667 · 2,540 · (0441/1,12) = 0,15g 
Sde(T*) = Sae(T*) · (T*/2π)2 = 0,0467m = 46,7 mm                                          
d*max = 46,7 mm    
dmax = d*max · Γ = 45,3 mm 
 
 
Riepilogo  analisi di spinta in direzione Y per lo SLV. 
 
Domanda di spostamento = 45,3 mm  
Capacità di spostamento = 5,5 mm  
Taglio corrispondente al livello di capacità = 110 kN 
Parametro di vulnerabilità D/C = 8,24 
  




























Spostamento punto di controllo [m]


























Spostamento punto di controllo [m]
SDOF - bilineare (Fy* = 327kN, dy* = 0,016m) SDOF
 
Ipotizzando di andare ad effettuare degli interventi di miglioramento solamente sulle fondazioni, la 
capacità del sistema migliora, come è possibile osservare in Figura 7.24 dove è rappresentata la 
curva di capacità del sistema nell’ipotesi che le fondazioni non vadano in crisi prima della formazione 









Fig. 7.24 - Curva di capacità nella direzione di spinta Y – Sistema MDOF. 
Avendo ipotizzato inoltre che la crisi non si verifichi per raggiungimento di condizioni ultime del 
terreno. La curva del sistema MDOF è stata quindi scalata del fattore di partecipazione relativo al 




























Fig. 7.26 -Grafico domanda/capacità. 
 
Vengono di seguito riportati i parametri della bilineare equivalente: 
k* = 20001 kN/m                                                            Rigidezza del sistema equivalente 
Fy* = 327 kN                                                                    Forza di snervamento 
Fbu* = 338,11 kN                                                            Resistenza massima 
 
dy* = 0,016 m = 16 mm                                                 Spostamento limite primo ramo 
m* = (M%x · MTOT/9,81)/Γ = 635,58 kN·s2/m              Massa del sistema equivalente 
T* = 1,12 s                                                                         Periodo del sistema equivalente 
du* = 0,128 m = 128 mm                                               Spostamento massimo 
du = du* · Γ = 124 mm  
Essendo T* ≥ Tc = 0,441 s, d*max = de,max = Sde(T*) 
Sae(T*)= ag · S · η  · Fo · (TC/T*)                                                                                                     [TC ≤ T* ≤ TD] 
Sae(T*)= 0,153 · 1,467 · 0,667 · 2,540 · (0441/1,12) = 0,15g 
Sde(T*) = Sae(T*) · (T*/2π)2 = 0,0467m = 46,7 mm                                          
d*max = 46,7 mm    
dmax = d*max · Γ = 45,3 mm 
 
 
Riepilogo analisi di spinta in direzione Y per lo SLV. 
 
Domanda di spostamento = 45,3mm  
Capacità di spostamento = 124 mm  
Taglio corrispondente al livello di capacità = 328 kN 




Nei prospetti seguenti sono riportati i risultati delle verifiche dei plinti di fondazione, avendo 
ricavato le sollecitazioni in corrispondenza del passo relativo alla formazione della prima cerniera 
plastica corrispondente al raggiungimento dello SLV, ovvero ӨSLV, alla basi dei pilastri. 





TABLE: VERIFICA 1 - BORDI FRONTALI SUPERIORI 
Frame OutputCase NED V2ED M3ED F1 FSS FSC 
[Text] [Text] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] [Unitless] 
P1 PUSH_X -251,94 18,64 106,73 211,52 0,77 1,68 
P2 PUSH_X -211,87 18,24 129,66 252,57 0,92 2,01 
P3 PUSH_X -234,72 17,98 106,69 210,78 0,77 1,67 
P4 PUSH_X -234,77 17,91 129,05 251,13 0,92 2,00 
P5 PUSH_X -233,91 17,68 107,30 211,60 0,77 1,68 
P6 PUSH_X -157,91 22,66 160,82 313,29 1,15 2,49 
P7 PUSH_X -207,73 17,28 106,71 210,13 0,77 1,67 
P8 PUSH_X -373,55 17,66 129,23 251,21 0,92 2,00 
P9 PUSH_X -410,59 17,80 106,43 210,15 0,77 1,67 
P10 PUSH_X -410,39 17,75 128,36 249,71 0,91 1,98 
P11 PUSH_X -412,06 17,62 106,94 210,88 0,77 1,68 
P12 PUSH_X -268,16 18,74 129,92 253,54 0,93 2,01 
P13 PUSH_X -136,81 17,70 107,06 211,18 0,77 1,68 
P14 PUSH_X -211,72 17,71 129,18 251,17 0,92 2,00 
P15 PUSH_X -234,66 17,51 106,97 210,84 0,77 1,67 
P16 PUSH_X -234,81 17,42 128,64 249,89 0,91 1,99 
P17 PUSH_X -234,01 17,03 106,42 209,36 0,77 1,66 
P18 PUSH_X -158,07 22,17 159,85 311,07 1,14 2,47 
 
TABLE: VERIFICA 1 - BORDI FRONTALI SUPERIORI 
Frame OutputCase NED V2ED M3ED F1 FSS FSC 
[Text] [Text] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] [Unitless] 
P1 PUSH_Y -222,39 26,46 99,53 206,34 0,76 1,64 
P2 PUSH_Y -211,72 17,48 126,58 246,24 0,90 1,96 
P3 PUSH_Y -234,66 17,47 104,79 206,85 0,76 1,64 
P4 PUSH_Y -234,79 17,46 126,48 246,05 0,90 1,95 
P5 PUSH_Y -233,99 17,32 103,90 205,09 0,75 1,63 
P6 PUSH_Y -158,11 20,25 146,66 285,30 1,04 2,27 
P7 PUSH_Y -206,91 17,49 104,77 206,83 0,76 1,64 
P8 PUSH_Y -373,61 17,46 126,47 246,02 0,90 1,95 
P9 PUSH_Y -410,59 17,46 104,68 206,64 0,76 1,64 
P10 PUSH_Y -410,38 17,45 126,35 245,80 0,90 1,95 
P11 PUSH_Y -412,06 17,44 104,58 206,45 0,76 1,64 
P12 PUSH_Y -268,18 17,43 126,24 245,57 0,90 1,95 
P13 PUSH_Y -136,98 17,46 104,71 206,68 0,76 1,64 
P14 PUSH_Y -211,81 17,45 126,36 245,81 0,90 1,95 
P15 PUSH_Y -234,72 17,44 104,58 206,43 0,76 1,64 
P16 PUSH_Y -234,80 17,43 126,23 245,55 0,90 1,95 
P17 PUSH_Y -233,92 17,42 104,48 206,25 0,76 1,64 
P18 PUSH_Y -157,85 20,15 145,90 283,83 1,04 2,25 
 
Prospetto 7.3 





TABLE: VERIFICA 2 - BORDI LATERALI SUPERIORI 
Frame OutputCase NED V2ED M3ED F1 FSS 
[Text] [Text] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] 
P1 PUSH_X -251,94 18,64 106,73 211,52 0,68 
P2 PUSH_X -211,87 18,24 129,66 252,57 0,81 
P3 PUSH_X -234,72 17,98 106,69 210,78 0,67 
P4 PUSH_X -234,77 17,91 129,05 251,13 0,80 
P5 PUSH_X -233,91 17,68 107,30 211,60 0,68 
P6 PUSH_X -157,91 22,66 160,82 313,29 1,00 
P7 PUSH_X -207,73 17,28 106,71 210,13 0,67 
P8 PUSH_X -373,55 17,66 129,23 251,21 0,80 
P9 PUSH_X -410,59 17,80 106,43 210,15 0,67 
P10 PUSH_X -410,39 17,75 128,36 249,71 0,80 
P11 PUSH_X -412,06 17,62 106,94 210,88 0,67 
P12 PUSH_X -268,16 18,74 129,92 253,54 0,81 
P13 PUSH_X -136,81 17,70 107,06 211,18 0,67 
P14 PUSH_X -211,72 17,71 129,18 251,17 0,80 
P15 PUSH_X -234,66 17,51 106,97 210,84 0,67 
P16 PUSH_X -234,81 17,42 128,64 249,89 0,80 
P17 PUSH_X -234,01 17,03 106,42 209,36 0,67 
P18 PUSH_X -158,07 22,17 159,85 311,07 0,99 
 
TABLE: VERIFICA 2 - BORDI LATERALI SUPERIORI 
Frame OutputCase NED V3ED M2ED F1 FSS 
[Text] [Text] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] 
P1 PUSH_Y -222,39 26,46 99,53 206,34 0,66 
P2 PUSH_Y -211,72 17,48 126,58 246,24 0,79 
P3 PUSH_Y -234,66 17,47 104,79 206,85 0,66 
P4 PUSH_Y -234,79 17,46 126,48 246,05 0,79 
P5 PUSH_Y -233,99 17,32 103,90 205,09 0,66 
P6 PUSH_Y -158,11 20,25 146,66 285,30 0,91 
P7 PUSH_Y -206,91 17,49 104,77 206,83 0,66 
P8 PUSH_Y -373,61 17,46 126,47 246,02 0,79 
P9 PUSH_Y -410,59 17,46 104,68 206,64 0,66 
P10 PUSH_Y -410,38 17,45 126,35 245,80 0,79 
P11 PUSH_Y -412,06 17,44 104,58 206,45 0,66 
P12 PUSH_Y -268,18 17,43 126,24 245,57 0,78 
P13 PUSH_Y -136,98 17,46 104,71 206,68 0,66 
P14 PUSH_Y -211,81 17,45 126,36 245,81 0,79 
P15 PUSH_Y -234,72 17,44 104,58 206,43 0,66 
P16 PUSH_Y -234,80 17,43 126,23 245,55 0,78 
P17 PUSH_Y -233,92 17,42 104,48 206,25 0,66 
P18 PUSH_Y -157,85 20,15 145,90 283,83 0,91 
 
Prospetto 7.4  





TABLE: VERIFICA 3 - BORDI FRONTALI INFERIORI 
Frame OutputCase NED V2ED M3ED F2 FSC 
[Text] [Text] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] 
P1 PUSH_X -251,94 18,64 106,73 192,89 1,70 
P2 PUSH_X -211,87 18,24 129,66 234,33 2,06 
P3 PUSH_X -234,72 17,98 106,69 192,81 1,70 
P4 PUSH_X -234,77 17,91 129,05 233,22 2,05 
P5 PUSH_X -233,91 17,68 107,30 193,92 1,71 
P6 PUSH_X -157,91 22,66 160,82 290,63 2,56 
P7 PUSH_X -207,73 17,28 106,71 192,85 1,70 
P8 PUSH_X -373,55 17,66 129,23 233,56 2,06 
P9 PUSH_X -410,59 17,80 106,43 192,35 1,69 
P10 PUSH_X -410,39 17,75 128,36 231,97 2,04 
P11 PUSH_X -412,06 17,62 106,94 193,26 1,70 
P12 PUSH_X -268,16 18,74 129,92 234,80 2,07 
P13 PUSH_X -136,81 17,70 107,06 193,48 1,70 
P14 PUSH_X -211,72 17,71 129,18 233,47 2,06 
P15 PUSH_X -234,66 17,51 106,97 193,33 1,70 
P16 PUSH_X -234,81 17,42 128,64 232,48 2,05 
P17 PUSH_X -234,01 17,03 106,42 192,33 1,69 
P18 PUSH_X -158,07 22,17 159,85 288,89 2,54 
 
TABLE: VERIFICA 3 - BORDI FRONTALI INFERIORI 
Frame OutputCase NED V3ED M2ED F2 FSC 
[Text] [Text] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] 
P1 PUSH_Y -222,39 26,46 99,53 179,88 1,58 
P2 PUSH_Y -211,72 17,48 126,58 228,76 2,01 
P3 PUSH_Y -234,66 17,47 104,79 189,38 1,67 
P4 PUSH_Y -234,79 17,46 126,48 228,58 2,01 
P5 PUSH_Y -233,99 17,32 103,90 187,77 1,65 
P6 PUSH_Y -158,11 20,25 146,66 265,05 2,33 
P7 PUSH_Y -206,91 17,49 104,77 189,34 1,67 
P8 PUSH_Y -373,61 17,46 126,47 228,56 2,01 
P9 PUSH_Y -410,59 17,46 104,68 189,19 1,67 
P10 PUSH_Y -410,38 17,45 126,35 228,35 2,01 
P11 PUSH_Y -412,06 17,44 104,58 189,01 1,66 
P12 PUSH_Y -268,18 17,43 126,24 228,14 2,01 
P13 PUSH_Y -136,98 17,46 104,71 189,23 1,67 
P14 PUSH_Y -211,81 17,45 126,36 228,37 2,01 
P15 PUSH_Y -234,72 17,44 104,58 189,00 1,66 
P16 PUSH_Y -234,80 17,43 126,23 228,12 2,01 
P17 PUSH_Y -233,92 17,42 104,48 188,83 1,66 
P18 PUSH_Y -157,85 20,15 145,90 263,68 2,32 
 
Prospetto 7.5 





TABLE: VERIFICA 4 - PARETI LATERALI 
Frame OutputCase NED V2ED M3ED F1 FSS FSC 
[Text] [Unitless] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] [Unitless] 
P1 PUSH_X -251,94 18,64 106,73 211,52 1,12 0,31 
P2 PUSH_X -211,87 18,24 129,66 252,57 1,34 0,37 
P3 PUSH_X -234,72 17,98 106,69 210,78 1,12 0,31 
P4 PUSH_X -234,77 17,91 129,05 251,13 1,33 0,37 
P5 PUSH_X -233,91 17,68 107,30 211,60 1,12 0,31 
P6 PUSH_X -157,91 22,66 160,82 313,29 1,66 0,46 
P7 PUSH_X -207,73 17,28 106,71 210,13 1,12 0,31 
P8 PUSH_X -373,55 17,66 129,23 251,21 1,33 0,37 
P9 PUSH_X -410,59 17,80 106,43 210,15 1,12 0,31 
P10 PUSH_X -410,39 17,75 128,36 249,71 1,33 0,37 
P11 PUSH_X -412,06 17,62 106,94 210,88 1,12 0,31 
P12 PUSH_X -268,16 18,74 129,92 253,54 1,35 0,37 
P13 PUSH_X -136,81 17,70 107,06 211,18 1,12 0,31 
P14 PUSH_X -211,72 17,71 129,18 251,17 1,33 0,37 
P15 PUSH_X -234,66 17,51 106,97 210,84 1,12 0,31 
P16 PUSH_X -234,81 17,42 128,64 249,89 1,33 0,37 
P17 PUSH_X -234,01 17,03 106,42 209,36 1,11 0,31 
P18 PUSH_X -158,07 22,17 159,85 311,07 1,65 0,46 
 
TABLE: VERIFICA 4 - PARETI LATERALI 
Frame OutputCase NED V3ED M2ED F1 FSS FSC 
[Text] [Unitless] [KN] [KN] [kNm] [KN] [Unitless] [Unitless] 
P1 PUSH_Y -222,39 26,46 99,53 206,34 1,10 0,30 
P2 PUSH_Y -211,72 17,48 126,58 246,24 1,31 0,36 
P3 PUSH_Y -234,66 17,47 104,79 206,85 1,10 0,30 
P4 PUSH_Y -234,79 17,46 126,48 246,05 1,31 0,36 
P5 PUSH_Y -233,99 17,32 103,90 205,09 1,09 0,30 
P6 PUSH_Y -158,11 20,25 146,66 285,30 1,52 0,42 
P7 PUSH_Y -206,91 17,49 104,77 206,83 1,10 0,30 
P8 PUSH_Y -373,61 17,46 126,47 246,02 1,31 0,36 
P9 PUSH_Y -410,59 17,46 104,68 206,64 1,10 0,30 
P10 PUSH_Y -410,38 17,45 126,35 245,80 1,31 0,36 
P11 PUSH_Y -412,06 17,44 104,58 206,45 1,10 0,30 
P12 PUSH_Y -268,18 17,43 126,24 245,57 1,30 0,36 
P13 PUSH_Y -136,98 17,46 104,71 206,68 1,10 0,30 
P14 PUSH_Y -211,81 17,45 126,36 245,81 1,31 0,36 
P15 PUSH_Y -234,72 17,44 104,58 206,43 1,10 0,30 
P16 PUSH_Y -234,80 17,43 126,23 245,55 1,30 0,36 
P17 PUSH_Y -233,92 17,42 104,48 206,25 1,10 0,30 
P18 PUSH_Y -157,85 20,15 145,90 283,83 1,51 0,42 
 
Prospetto 7.6 





TABLE: VERIFICA 6 - PUNZONAMENTO  
Frame OutputCase
se 
NED M2ED M3ED vedo FS ved1 FS 
[Text] [Unitless] [KN] [kNm] [kNm] [N/mm2] [N/mm2] [N/mm2] [Unitless] 
P1 PUSH_Y -249,19 123,15 19,42 0,70 0,12 0,23 0,49 
P2 PUSH_Y -238,52 110,98 18,10 0,66 0,11 0,22 0,46 
P3 PUSH_Y -261,46 120,38 19,12 0,72 0,12 0,24 0,50 
P4 PUSH_Y -261,59 110,90 17,62 0,70 0,12 0,23 0,49 
P5 PUSH_Y -260,79 119,36 18,28 0,71 0,12 0,24 0,50 
P6 PUSH_Y -184,91 128,59 18,70 0,56 0,10 0,19 0,40 
P7 PUSH_Y -233,71 120,38 -0,11 0,46 0,08 0,15 0,32 
P8 PUSH_Y -400,41 110,89 0,81 0,79 0,14 0,26 0,55 
P9 PUSH_Y -437,39 120,26 1,60 0,87 0,15 0,29 0,61 
P10 PUSH_Y -437,18 110,78 1,27 0,86 0,15 0,29 0,60 
P11 PUSH_Y -438,86 120,15 0,40 0,86 0,15 0,29 0,60 
P12 PUSH_Y -294,98 110,68 3,75 0,61 0,11 0,21 0,43 
P13 PUSH_Y -163,78 120,29 -20,86 0,55 0,09 0,18 0,38 
P14 PUSH_Y -238,61 110,79 -19,02 0,67 0,12 0,22 0,47 
P15 PUSH_Y -261,52 120,14 -20,83 0,74 0,13 0,25 0,52 
P16 PUSH_Y -261,60 110,67 -19,17 0,72 0,12 0,24 0,50 
P17 PUSH_Y -260,72 120,03 -21,80 0,75 0,13 0,25 0,52 
P18 PUSH_Y -184,65 127,92 -18,26 0,56 0,10 0,19 0,39 
 
TABLE: VERIFICA 6 - PUNZONAMENTO  
Frame OutputCa
se 
NED M2ED M3ED vedo FS ved1 FS 
[Text] [Unitless] [KN] [kNm] [kNm] [N/mm2] [N/mm2] [N/mm2] [Unitless] 
P1 PUSH_X -278,74 30,29 123,36 1,90 0,33 0,63 1,33 
P2 PUSH_X -238,67 34,43 113,38 1,71 0,29 0,57 1,20 
P3 PUSH_X -261,52 34,88 122,73 1,86 0,32 0,62 1,30 
P4 PUSH_X -261,57 25,54 113,06 1,75 0,30 0,58 1,23 
P5 PUSH_X -260,71 17,91 123,08 1,86 0,32 0,62 1,30 
P6 PUSH_X -184,71 0,99 140,60 1,90 0,33 0,64 1,33 
P7 PUSH_X -234,53 19,96 122,13 1,80 0,31 0,60 1,26 
P8 PUSH_X -400,35 11,15 113,48 2,02 0,35 0,68 1,42 
P9 PUSH_X -437,39 4,16 122,32 2,19 0,38 0,73 1,54 
P10 PUSH_X -437,19 -3,14 112,52 2,09 0,36 0,70 1,46 
P11 PUSH_X -438,86 -11,28 122,66 2,20 0,38 0,73 1,54 
P12 PUSH_X -294,96 -18,31 113,20 1,82 0,31 0,61 1,27 
P13 PUSH_X -163,61 1,60 122,86 1,67 0,29 0,56 1,17 
P14 PUSH_X -238,52 -12,55 113,38 1,71 0,29 0,57 1,20 
P15 PUSH_X -261,46 -26,46 122,60 1,86 0,32 0,62 1,30 
P16 PUSH_X -261,61 -31,82 113,09 1,75 0,30 0,58 1,23 
P17 PUSH_X -260,81 -40,45 121,62 1,84 0,32 0,62 1,29 
P18 PUSH_X -184,87 -37,55 140,06 1,90 0,33 0,63 1,33 
 
Prospetto 7.7 


















Sy = Fy*/m* 
Sa(T*) 
Spettro di risposta elastico 
 
7.4.5 Risultati analisi statica non lineare. 
 
Dall’analisi condotta, è emerso che la capacità in termini di spostamento della struttura è 
“notevolmente” inferiore alla corrispondente domanda; come è possibile osservare infatti dai 
risultati delle corrispettive analisi di spinta, la capacità è, per entrambe le direzioni, inferiore al 15% 
della corrispondente domanda. 
Il fattore di struttura q cautelativamente assunto pari a 1,5 (valore consigliato nelle linee guida 
Reluis: “Linee di indirizzo per interventi locali e globali su edifici industriali monopiano …”), ha 
condotto ad una sovrastima delle capacità di duttilità della struttura; a causa della formazione di 
meccanismi di rottura fragili in corrispondenza delle fondazioni, la struttura non è in grado di 
attingere alle sue riserve di duttilità, la crisi si verifica ancor quando la struttura si trova in campo 
elastico. Il fattore di struttura quindi, che è pari al rapporto tra lo spostamento massimo e lo 
spostamento allo snervamento, moltiplicato per il fattore di sovraresistenza, pari al rapporto tra la 








Fig. 7.27 – Piano ADRS – Procedura grafica per il calcolo del fattore di struttura q. 
Per la struttura in esame q = 1, essendo il fattore di sovraresistenza trascurabile. 
Come è stato infine evidenziato nella seconda parte di ogni analisi, nel caso di interventi di 
miglioramento delle fondazioni, la capacità di duttilità dei pilastri è ampliamente sufficiente a 
soddisfare lo SLV; rimane comunque da indagare sulla capacità del terreno per poter avvalorare tali 
ipotesi. Come è possibile osservare dalle tabelle di verifica dei plinti, i rapporti tra la domanda e la  
capacità sono notevolmente inferiori ai valori ricavati con l’analisi dinamica lineare; questo quindi 
apre la possibilità di intervenire solamente sulle fondazioni per poter adeguare il fabbricato alla 
normativa vigente. 









La parte iniziale di questa valutazione si è concentrata principalmente sulla verifica della struttura, 
dove i pannelli di tamponamento prefabbricati in calcestruzzo sono stati presi in considerazione solo 
come masse partecipanti all’evento sismico, trascurandone il loro contributo irrigidente. 
Con il lavoro che segue, si intende invece analizzare il comportamento della struttura considerando 
i pannelli nel modello strutturale; per far ciò viene condotta un’analisi non lineare statica, dove 
vengono introdotte zone il cui comportamento varia man mano che i vari elementi si snervano e 
quindi valutando come cambia l’interazione fra struttura portante e pannelli, man mano che i 
collegamenti si plasticizzano; a tale scopo, sono stati introdotti nel modello strutturale le 
caratteristiche meccaniche, in termini di rigidezza elastica iniziale e forza resistente, dei 
collegamenti pannello-struttura, realizzati a seguito degli interventi di messa in sicurezza del 
fabbricato. 
Per quanto riguarda la sezione dei pilastri, le curve momento-curvatura sono state tracciate in base 
ad un modello σ-ε parabola-rettangolo per il calcestruzzo, trascurando la sua resistenza a trazione, 
e ad un modello σ-ε bilineare con incrudimento per l’acciaio d’armatura. Le caratteristiche dei 
materiali sono quelle riportate al cap. 4. Le curve momento-curvatura sono quelle definite al 
paragrafo 6.2. 
Per i pannelli di parete è stato assunto un comportamento elastico indefinito contando su di una 
loro sovraresistenza rispetto alla capacità delle connessioni reciproche. Per queste ultime invece è 
si è assunto un comportamento perfettamente elastoplastico. Non potendosi riferire ad un 
particolare valore della deformazione ultima dei dispositivi di connessione, il tratto plastico è stato 
lasciato indefinito. Il comportamento non lineare dei collegamenti è stato definito solamente per il 
piano parallelo alla tamponatura, mentre nelle altre due direzioni è stato assegnato un vincolo di 
tipo incastro. 
Si osserva infine che i risultati esposti in questa sede, si riferiscono al caso in cui la struttura non 
collassi per crisi del sistema terreno-fondazioni. 





7.5.2 Descrizione del modello. 
 
 
Il modello utilizzato nell’analisi strutturale è di tipo spaziale, implementato con l’utilizzo del software 
SAP2000 (v. Figura 7.29 pag. 224). 
Tutti gli elementi vengono definiti attraverso la loro linea d’asse e modellati come elementi Frame. 
La struttura viene vincolata alla base attraverso vincoli d’incastro perfetto, le travi sono collegate ai 
pilastri con vincoli cerniera sia nel piano della falda che in quello ortogonale; i tegoli sono collegati 
alle travi con vincoli di incastro nel piano della falda e con vincoli cerniera nel piano ortogonale; i 
canali di gronda sono vincolati alla struttura con vincoli a cerniera in entrambi i piani. 
I pannelli di tamponamento prefabbricati in calcestruzzo sono stati modellati come elementi Shell 
Thin, aventi cioè comportamento a piastra sottile che trascura la deformabilità di taglio trasversale;  
i collegamenti A, B e C (Figura 7.28) sono realizzati attraverso degli elementi Link Non Linear ovvero 
elementi aventi un legame σ-ε elastoplastico indefinito. I pannelli di parete inferiori, per simulare le 
pressioni di contatto con il terreno, sono collegati a terra con una serie di molle aventi rigidezza a 
trazione nulla e rigidezza a compressione ricavata sulla base delle caratteristiche medie dei terreni 










Fig. 7.28 - Modello strutturale – Schema dei collegamenti. 
 





Il piano di copertura, data l’assenza di una soletta collaborante, viene considerato come 
deformabile; per tale motivo, gli effetti dell’eccentricità accidentale, così come definiti nel § 7.2.6 
delle NTC 2008 - Criteri di modellazione della struttura e azione sismica, sono considerati applicando 








Fig. 7.29 - Modello strutturale (Elaborato con il software SAP2000). 
 
7.5.3 Modellazione della distribuzione di forze. 
 
La distribuzione di forze applicata alla struttura per eseguire l’analisi statica non lineare e i relativi 
















7.5.4 Modellazione delle non linearità meccaniche dei collegamenti. 
 
 
I collegamenti dei pannelli di tamponamento sono stati modellati, al fine di descrivere il loro 
comportamento in campo non lineare, attraverso dei legami forza-spostamento (F-Δ) semplificati di 
tipo bilineare. Il procedimento seguito per la determinazione di tali diagrammi può essere così 
riassunto: 
- schematizzazione del collegamento in una serie di elementi Frame; 
- si ricava lo spostamento v subìto dal sistema sottoposto ad una forza F unitaria; 
- si ricava la rigidezza k facendo ricorso alla teoria dell’elasticità k = 1/v; 
- si ricava la forza Fy che produce la plasticizzazione del collegamento; 
- si determina infine lo spostamento Δy relativo alla forza Fy, essendo k la pendenza del 
diagramma F –Δ, come Fy /k. 
Data la variabilità del moto sismico i diagrammi vengono ricavati analizzando il comportamento del 
collegamento sia per forze di trazione che di compressione, cambiando in tal senso lo schema di 
vincolo e quindi le proprietà del collegamento stesso. 
Vengono nel seguito riportato il procedimento utilizzato per ricavare i diagrammi F –Δ dei tre sistemi 












Fig. 7.30 - Schemi dei collegamenti dei pannelli. 














Fig. 7.31 - Schema collegamento A. 
 
Le caratteristiche meccaniche della sezione resistente: 
J = 60 · 63/12 = 1080 mm4 
W = 60 · 62/ 6 = 360 mm3 
E = 210000 N/mm2 
 
a) Comportamento in trazione. 
 
Il valore dello spostamento v, applicando la forza F = 1, si ricava trascurando gli effetti del taglio e 
dello sforzo normale rispetto al momento flettente: 















 dz =  
v = 0,007221 + 0,00106 = 0,00828 mm 
Il valore della rigidezza del collegamento: 
F = k · v quindi   k = 1/v=   1/0,00828 = 120,8 N/mm 
 
Il valore della forza Fy che produce la plasticizzazione del collegamento: 
M(A) = Fy · (170 + 80)  
σ = M(A)/W = fyk/γmo  quindi  Fy = (235 · 360) / (250 · 1,05) = 322,3 N 
 
 

























Il valore dello spostamento Δy relativo alla forza Fy: 
Δy = 322,3 / 120,8 = 2,668 mm 
 
 
b) Comportamento in compressione. 
 
Il valore dello spostamento v, applicando la forza F = 1, si ricava trascurando gli effetti del taglio e 
dello sforzo normale rispetto al momento flettente: 










 dz =  
v = 0,00106 mm 
Il valore della rigidezza del collegamento: 
F = k · v quindi   k = 1/v=   1/0,00106 = 943,4 N/mm 
Il valore della forza Fy che produce la plasticizzazione del collegamento: 
M(B) = Fy · 80  
σ = M(B)/W = fyk/γmo  quindi  Fy = (235 · 360) / (80 · 1,05) = 1007  N 
Il valore dello spostamento Δy relativo alla forza Fy: 
Δy = 1007  / 943,4 = 1,067 mm 

































Fig. 7.33 - Schema collegamento B. 
 
Le caratteristiche meccaniche della sezione resistente: 
J = 320 · 83/12 = 13653 mm4 
W = 320 · 82/ 6 = 3413 mm3 
E = 210000 N/mm2 
 
a) Comportamento in trazione. 
 
Il valore dello spostamento v, applicando la forza F = 1, si ricava trascurando gli effetti del taglio e 
dello sforzo normale rispetto al momento flettente: 















 dz =  
v =  0,0000251 mm 
Il valore della rigidezza del collegamento: 
F = k · v quindi   k = 1/v=   1/0,0000251 = 39841 N/mm 
 
Il valore della forza Fy che produce la plasticizzazione del collegamento: 
M(A) = Fy · 60  
σ = M(A)/W = fyk/γmo  quindi  Fy = (3413 · 235) / (1,05 · 60) = 12732 N 
 
 





Il valore dello spostamento Δy relativo alla forza Fy: 
Δy = 12732 /39841 = 0,32 mm 
 
 
b) Comportamento in compressione. 
 
Il valore dello spostamento v, applicando la forza F = 1, si ricava trascurando gli effetti del taglio e 
dello sforzo normale rispetto al momento flettente: 





 ds  ≈ 0  
Il valore della rigidezza del collegamento: 
F = k · v quindi   k = 1/v → ∞ N/mm 
 
Il valore della forza Fy che produce la plasticizzazione del collegamento: 
- Resistenza a trazione bulloni (M16 8.8) 
FTRD = 0,9 · FTB · ARES · nb / уM2 = 0,9 · 800 · 150 · 4 / 1,25 = 345,6 KN 
 
- Resistenza a punzonamento della piastra (sp = 8 mm) 
BPRD = 0,6 · π · dm · tp · ftk · nb / уM2 = 0,6 · π · 16 · 8 · 360 · 4 / 1,25 = 278 kN 
 
- Resistenza a taglio bulloni (M16 8.8) 
FVRD = 0,6 · FTB · ARES · nb  / уM2 = 0,6 · 800 · 150 · 4 / 1,25 = 230,4 kN 
 
- Resistenza al rifollamento della piastra (sp = 8 mm) 
FBRD = k · α · ftk · d · t · nb / уM2 = 2,5 · 1 · 360 · 16 · 8 · 4  / 1,25 = 368,6 kN 
α =min {1,17; 2,22; 1} = 1 
k = min {4,89; 2,5} = 2,5 
 
- Resistenza sezione indebolita dai fori 
ARES = (320 – 11 · 4) · 8 = 2208 mm2 
FRD = fyk · ARES / уM0 = 235 · 2208 / 1,05 = 494 kN 




































































Fig. 7.35 Schema collegamento C. 
 
Le caratteristiche meccaniche della sezione resistente: 
J = 50 · 103/12 = 4166,7 mm4 
W = 50 · 102/ 6 = 833 mm3 
E = 210000 N/mm2 
 
a) Comportamento in trazione. 
 
Il valore dello spostamento v, applicando la forza F = 1, si ricava trascurando gli effetti del taglio e 
dello sforzo normale rispetto al momento flettente: 















 dz =  
v =  0,00187 + 0,000275 mm = 0,00215 mm 
 
Il valore della rigidezza del collegamento: 
F = k · v quindi   k = 1/v=   1/0,00215 = 465 N/mm 
 
Il valore della forza Fy che produce la plasticizzazione del collegamento: 
M(A) = Fy · (80 + 170)  
σ = M(A)/W = fyk/γmo  quindi  Fy = (833 · 235) / (1,05 · 250) = 745,73 N 
 
























Il valore dello spostamento Δy relativo alla forza Fy: 
Δy = 745,73 /465 = 1,604 mm 
 
 
b) Comportamento in compressione. 
 
Il valore dello spostamento v, applicando la forza F = 1, si ricava trascurando gli effetti del taglio e 
dello sforzo normale rispetto al momento flettente: 










 dz =  
v = 0,000275 mm 
Il valore della rigidezza del collegamento: 
F = k · v quindi   k = 1/v=   1/0,000275 = 3636,4 N/mm 
 
Il valore della forza Fy che produce la plasticizzazione del collegamento: 
M(B) = Fy · 80 
σ = M(B)/W = fyk/γmo  quindi  Fy = (745,7 · 235) / (1,05 · 80) = 2086,3 N 
 
Il valore dello spostamento Δy relativo alla forza Fy: 
Δy = 2086  / 3636,4 = 0,574 mm 





















7.5.5 Parametri di riferimento. 
 
Mediante analisi statica non lineare condotta sulla struttura sono state ricavate 4 curve di capacità 
per ciascuna direzione di spinta. Come nell’analisi condotta sulla struttura priva di tamponature, 
anche in questo caso si osserva che le curve relative a ciascuna direzione di spinta sono quasi 
perfettamente sovrapposte. 
Vengono riportate nel Prospetto 7.8 le informazioni ricavate dall’analisi modale, necessarie per 
ricavare il fattore di partecipazione Г nella direzione di spinta, attraverso i quali vengono scalate le 
curve di capacità del sistema a MDOF. 
 
TABLE:  MODAL PARTICIPATING MASS RATIOS 
OutputCase Period UX UY UZ SumUX SumUY SumUZ 
[Text] [sec] [%] [%] [%] [%] [%] [%] 
MODAL 1,01 93,76 0,00 0,00 93,76 0,00 0,00 




TABLE:  MODAL PARTICIPATION FACTORS 
OutputCase StepType StepNum Period UX UY UZ ModalMass ModalStiff 
Text Text Unitless [sec] KN-s2 KN-s2 KN-s2 KN-m-s2 KN-m 
MODAL Mode 1 1,01 25,00 -0,16 0,00 1,00 38,74 
MODAL Mode 2 1,00 0,19 24,56 0,00 1,00 39,79 
 
 
TABLE:  BASE REACTIONS 
OutputCase GlobalFX GlobalFY GlobalFZ 
[Text] [KN] [KN] [KN] 
DEAD 0,00 0,00 4598,78 
PERMANENTI 0,00 0,00 350,05 





































Spostamento punto di controolo [m]



























Spostamento punto di controllo [m]
SDOF - bilineare (Fy* = 363kN, dy* 0,016m) SDOF
 
7.5.6 Analisi di spinta in direzione X. 
 
In Figura 7.37 vengono riportate la curve di capacità del sistema MDOF, dove sono state messe a 









Fig. 7.37 - Curva di capacità nella direzione di spinta X – Sistema MDOF. 
Seguendo la procedura descritta nel par. 3 Analisi statica non lineare – Metodo di analisi, la curva 
del sistema MDOF, riferita alla struttura con pannelli, è stata scalata del fattore di partecipazione 
relativo al modo nella direzione di spinta X (Figura 7.38). 
U1 = 0,04 m                                         Spostamento punto di controllo nella direzione di spinta  
γ = 25,00 kN·s2                                    Fattore di partecipazione nella direzione di spinta  
FS = 1 kNm·s2                                      Fattore di scala nella direzione di spinta  








































Vengono di seguito riportati i parametri della bilineare equivalente: 
k* = 23258 kN/m                                                             Rigidezza del sistema equivalente 
Fy* = 363 kN                                                                     Forza di snervamento 
Fbu* = 374 kN                                                                  Resistenza massima 
 
dy* = 0,0156 m = 15,6 mm                                            Spostamento limite primo ramo 
m* = (M%x · MTOT/9,81)/Γ = 646 kN·s2/m                    Massa del sistema equivalente 
T* = 1,05 s                                                                         Periodo del sistema equivalente 
du* = 0,218 m = 218 mm                                               Spostamento massimo 
du = du* · Γ = 218 mm  
Essendo T* ≥ Tc = 0,441 s, d*max = de,max = Sde(T*) 
Sae(T*)= ag · S · η  · Fo · (TC/T*)                                                                                                     [TC ≤ T* ≤ TD] 
Sae(T*)= 0,153 · 1,467 · 0,667 · 2,540 · (0441/1,05) = 0,16g 
Sde(T*) = Sae(T*) · (T*/2π)2 = 0,045m = 44,8 mm                                          
d*max = 44 mm    
dmax = d*max · Γ = 44 mm 
In Figura 7.39 è riportato il confronto, sul piano ADRS, tra il sistema a telaio nudo e il sistema 












Fig. 7.39 - Piano ADRS (confronto tra il sistema a telaio nudo e quello irrigidito con pannelli). 














Riepilogo analisi di spinta in direzione X per lo SLV. 
 
a) Con pannelli.  
Domanda di spostamento = 44 mm  
Capacità di spostamento = 218 mm  
Taglio corrispondente al livello di capacità = 375 kN 
Parametro di vulnerabilità D/C = 0,202 
q = Sae(T*)/Say = 4,2 (con Sae(T*) riferito alla spettro di risposta elastico) 
 
b) Senza pannelli. 
Domanda di spostamento = 47mm  
Capacità di spostamento = 219 mm  
Taglio corrispondente al livello di capacità = 329 kN 
Parametro di vulnerabilità D/C = 0,215 
q = Sae(T*)/Say  = 4,39 
 
Nel grafico di Figura 7.40 viene riportato il confronto, in termini del rapporto domanda-capacità, del 












Fig. 7.40 - Grafico (confronto domanda/capacità del sistema irrigidito (a) e a telaio nudo (b)). 





























Spostamento punto di controllo [m]



























Spostamento punto di controllo [m]
SDOF - bilineare (Fy* = 345kN, dy* 0,016m) SDOF
 
7.5.7 Analisi di spinta in direzione Y. 
 
 In Figura 7.41 vengono riportate la curve di capacità del sistema MDOF, dove sono state messe a 









Fig. 7.41 - Curva di capacità nella direzione di spinta Y – Sistema MDOF. 
Seguendo la procedura descritta nel par. 3 Analisi statica non lineare – Metodo di analisi, la curva 
del sistema MDOF è stata scalata del fattore di partecipazione relativo al modo nella direzione di 
spinta Y (Figura 7.42). 
U2 = 0,043 m                                      Spostamento punto di controllo nella direzione di spinta  
γ = 24,56 kN·s2                                    Fattore di partecipazione nella direzione di spinta  
FS = 1 kNm·s2                                      Fattore di scala nella direzione di spinta  








































Vengono di seguito riportati i parametri della bilineare equivalente: 
k* = 22846 kN/m                                                             Rigidezza del sistema equivalente 
Fy* = 345 kN                                                                     Forza di snervamento 
Fbu* = 365kN                                                                   Resistenza massima 
 
dy* = 0,016 m = 16 mm                                                 Spostamento limite primo ramo 
m* = (M%x · MTOT/9,81)/Γ = 593 kN·s2/m                    Massa del sistema equivalente 
T* = 1,035 s                                                                      Periodo del sistema equivalente 
du* = 0,118 m = 11,8 mm                                              Spostamento massimo 
du = du* · Γ = 124 mm  
Essendo T* ≥ Tc = 0,441 s, d*max = de,max = Sde(T*) 
Sae(T*)= ag · S · η  · Fo · (TC/T*)                                                                                                     [TC ≤ T* ≤ TD] 
Sae(T*)= 0,153 · 1,467 · 0,667 · 2,540 · (0441/1,035) = 0,162g 
Sde(T*) = Sae(T*) · (T*/2π)2 = 0,0384m = 43,14 mm                                          
d*max = 43,14 mm    
dmax = d*max · Γ = 45,35 mm 
In Figura 7.43 è riportato il confronto, sul piano ADRS, tra il sistema a telaio nudo e il sistema 












Fig. 7.43 - Piano ADRS (confronto delle capacità di duttilità del sistema a telaio nudo e irrigidito).  
















Riepilogo analisi di spinta in direzione Y per lo SLV. 
 
a) Con pannelli.  
Domanda di spostamento = 45,4 mm  
Capacità di spostamento = 124 mm  
Taglio corrispondente al livello di capacità = 384 kN 
Parametro di vulnerabilità D/C = 0,37 
q = Sae(T*)/Say = 4,1 
 
b) Senza pannelli. 
Domanda di spostamento = 47,3mm  
Capacità di spostamento = 124 mm  
Taglio corrispondente al livello di capacità = 328 kN 
Parametro di vulnerabilità D/C = 0,38  
q = Sae(T*)/Say = 4,37 
Nel grafico di Figura 7.44 viene riportato il confronto, in termini del rapporto domanda-capacità, del 













Fig. 7.44 - Grafico (confronto domanda/capacità del sistema irrigidito (a) e a telaio nudo (b)). 





7.5.8 Risultati analisi statica non lineare. 
 
Dalle analisi condotte non sono emerse sostanziali differenze tra i risultati ottenuti considerando la 
struttura nuda, dove i pannelli di tamponamento sono stati considerati come sole masse 
partecipanti all’evento sismico e il caso di struttura irrigidita, dove i pannelli di tamponamento e i 
loro collegamenti sono stati inclusi nel modello strutturale. L’attuale configurazione dei 
collegamenti fa sì che la struttura irrigidita presenti delle curve di pushover con un inclinazione del 
tratto elastico leggermente maggiore (la rigidezza del sistema è maggiore), e con un taglio massimo 
alla base poco superiore in entrambe le direzioni, in quanto una parte dello sforzo viene assorbito 
dal sistema dei pannelli inferiori i quali infatti, a causa della ridotta resistenza dei collegamenti A, 
riescono a scaricare a terra solo una quota abbastanza esigua dell’azione orizzontale. 
La domanda in termini di spostamento dmax, per ciascuna direzione di spinta, è di poco inferiore al 
caso di struttura nuda, mentre la capacità dei due sistemi, nella rispettiva direzione di spinta, è del 
tutto analoga.  
Un tale comportamento è spiegato dal fatto che, essendo la struttura con pannelli più rigida, lo 
spostamento che subisce sotto sisma, ovvero la domanda in termini di spostamento dmax 
diminuisce, mentre a causa delle ridotta rigidezza e resistenza dei collegamenti A e C non 
intervengono significative distorsioni nei pilastri, quindi la capacità in termini di spostamento, 
ovvero du (relativa al raggiungimento della rotazione θSLV in un punto qualsiasi della struttura) è 
analoga nei due casi nelle rispettive direzioni, risultando quindi, per la struttura mista telaio-pareti, 
lievemente minori i rapporti domanda/capacità (risulta quindi maggiormente protetta). 
Si osserva infine che, lo spostamento corrispondente all’ingresso in campo non lineare per entrambi 
i casi è simile, ciò comporta quindi per il sistema irrigidito, caratterizzato da una minore domanda 













L’attuale prassi progettuale delle strutture prefabbricate di tipo industriale si basa su di un modello 
a telaio “nudo” dove i pannelli perimetrali di tamponamento vengono considerati all’interno del 
processo progettuale come semplici masse portate, senza alcuna rigidezza. I pannelli di parete 
vengono collegati alla struttura con attacchi fissi dimensionati con un calcolo locale in base alla loro 
massa per forze d’attacco ortogonali al piano dei pannelli stessi. 
Questo approccio progettuale però, come documentato nel cap. “la lezione appresa dagli eventi 
sismici storici”, dove sono stati documentati i danni subiti dalle strutture prefabbricate di tipo 
industriale durante i recenti terremoti che hanno colpito il 20-29 maggio 2012 l’Emilia Romagna e il 
6 aprile 2009 L’Abruzzo, non si è dimostrato attendibile, producendo distacco dei pannelli dalle sedi 
di supporto. Inizialmente le connessioni risultano rigide riguardo agli scorrimenti paralleli al piano 
dei pannelli. Pertanto, inizialmente chiamano questi a partecipare alla rigidezza d' insieme nella 
risposta sismica parallela, assorbendo di conseguenza grandi forze d' inerzia, per le quali non sono 
dimensionate, e quindi cedono. Ciò comporta che la struttura principale torna alla rigidezza prevista 
in fase di progetto, e a l'effetto collaterale di non far funzionare più i collegamenti contro il 
ribaltamento, che ha poi luogo.  Dall'esame degli inserti di vincolo dei pannelli caduti infatti, appare 
chiaro come si siano prima rotti per una sollecitazione di scorrimento fra trave e pannello e poi non 
abbiano potuto trattenere quest'ultimo dal ribaltamento.  
Nel cap. “Criteri generali di progetto dei pannelli” sono stati quindi esposti due criteri di progetto 
innovativi, il primo denominato assetto isostatico, dove i pannelli di parete sono collegati alla 
struttura con vincoli che consentano il libero manifestarsi dei grandi spostamenti attesi per la 
struttura a telaio sotto sisma. Questa soluzione permette di seguire il tradizionale approccio 
progettuale dell’analisi fatta sul modello del solo telaio nudo con la differenza di prevedere 
adeguate asolature che consentano il libero basculamento dei pannelli; la seconda soluzione, detta 
ad assetto collaborante, è quella in cui i pannelli di parete sono collegati con un sistema iperstatico 
di vincoli fissi che li rende parte integrante del sistema resistente. Nel cap. “Progettazione agli 
Stati Limite”, sono state date inoltre le informazioni necessarie per una corretta progettazione 
dei due assetti alla luce del Decreto Ministeriale del 14 gennaio 2008 (Norme tecniche sulle 
costruzioni – NTC 2008).  





Infine nel cap. “Problemi di progettazione sismica delle connessioni”, mediante analisi dinamica 
modale, è stato analizzato un esempio di progettazione basata sui due approcci mettendo in 
evidenzia i parametri di comportamento che sono per l’assetto isostatico gli spostamenti orizzontali 
relativi tra struttura e pannelli in corrispondenza delle loro connessioni, per l’assetto collaborante 
di vincoli le componenti orizzontali e verticali delle forze trasmesse tra struttura e pannelli in 
corrispondenza dei loro vincoli assieme ad alcuni altri parametri rappresentativi del comportamento 
complessivo della struttura. Da questa analisi è emerso come sia necessario il progetto di nuovi 
connettori: che siano in grado di consentire spostamenti dell’ordine di ±5cm per la soluzione 
isostatica e che siano in grado di trasmettere grandi forze, dell’ordine di 20 ton, per la soluzione 
collaborante. 
 
La seconda parte del presente lavoro di tesi si è concentrata sull’analisi di un caso studio, un 
prefabbricato industriale monopiano interessato dall’evento sismico Emiliano; nel cap. 5, è stata 
condotta quindi una analisi dinamica modale, nella quale i pannelli di tamponamento sono stati 
considerati come sole masse partecipanti all’evento sismico; l’analisi  ha evidenziato carenze comuni 
a gran parte delle strutture di questo tipo nella stessa area, risultando gravemente insufficiente la 
capacità flessionale dei pilastri e la resistenza del sistema di fondazione, caratterizzato da plinti 
prefabbricati a bicchiere.  
Dai risultati emersi dall’analisi statica non lineare condotta sul fabbricato è stato evidenziato però 
come i soli interventi sul sistema di fondazione siano sufficienti a garantire gli spostamenti necessari 
per poter ritenere soddisfatta la verifica nei confronti dello Stato Limite di Salvaguardia della Vita 
(SLV). Inoltre è stato evidenziato come il fattore di struttura adottato per eseguire l’analisi dinamica 
modale, assunto pari a 1,5, abbia portato ad una sovrastima della capacità in termini di duttilità, in 
quanto la condizione di collasso (per crisi delle fondazioni) si verifica ancor quando la struttura si 
trova in campo lineare, quindi il fattore di struttura effettivo è da ritenersi unitario. 
Come ultima analisi è stato sviluppato un modello tridimensionale della struttura nel quale sono 
stati modellati i collegamenti utilizzati per la messa in sicurezza del fabbricato al fine di prevenire il 
ribaltamento degli stessi; è stata quindi condotta una analisi non lineare statica dove per i pannelli 
di parete è stato assunto un comportamento elastico indefinito, contando su di una loro 
sovraresistenza rispetto alla capacità delle connessioni reciproche. Per queste ultime invece è si è  





assunto un comportamento perfettamente elastoplastico, non potendosi riferire ad un particolare 
valore della deformazione ultima. Questa analisi, che è stata condotta nell’ipotesi di sovraresistenza 
del sistema di fondazione rispetto alla sovrastruttura, ha evidenziato come non ci siano sostanziali 
differenze tra il caso di struttura nuda, dove i pannelli di tamponamento sono stati considerati come 
sole masse partecipanti all’evento sismico e il caso di struttura irrigidita. Il sistema misto telaio-
pareti si è dimostrato lievemente più rigido e in grado di assorbire un taglio massimo alla base poco 
superiore in entrambe le direzioni, in quanto una parte dello sforzo viene assorbito dal sistema dei 
pannelli inferiori i quali, a causa della ridotta resistenza dei collegamenti A, riescono a scaricare a 
terra solo una quota abbastanza esigua dell’azione orizzontale. Data la maggiore rigidezza del 
sistema misto questo presenta una domanda in termini di spostamento minore e, data la scarsa 
resistenza e rigidezza dei collegamenti posti nella parte alta di ciascun pannello, il sistema è in grado 
di deformarsi senza produrre significative distorsioni (come spiegato nel cap. “Criteri generali di 
progetto dei pannelli”) sulle colonne, quindi è in grado di sviluppare degli spostamenti identici a 
quelli registrati per la struttura nuda. I rapporti domanda/capacità del sistema misto sono quindi 
risultati lievemente minori, segno che la struttura risulta maggiormente protetta. 
Dato che l’ingresso in campo non lineare dei due sistemi si verifica in corrispondenza dello stesso 
spostamento, il sistema irrigidito, caratterizzato da una minore domanda di spostamento, è 
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